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Résumé
Entre 1950 et 1970, le Québec a connu une période d’eﬀervescence dans le domaine de
la construction de bâtiments. De ce nombre se retrouvent plusieurs écoles construites avec
de la maçonnerie non armée. En eﬀet, ce matériau a servi dans la construction de murs
structuraux ou non structuraux servants à faire la division des pièces dans ces bâtiments
ainsi que pour isoler. Par contre, au niveau international, les murs constitués de blocs en
béton ont fait mauvaise ﬁgure en subissant d’importants dommages principalement dus
à un dimensionnement inadéquat. Ce programme de recherche a comme objectif princi-
pal de montrer que ce matériau pourvu d’armatures et complètement rempli de coulis
permet d’atteindre les niveaux de performance escomptés. Pour y arriver, des essais sous
charges cycliques à l’aide de vérins et d’un mur de réaction ont été eﬀectués sur des murs
en maçonnerie armée. Puisque les murs sont bien instrumentés, les résultats des essais
ont permis d’idéaliser adéquatement le comportement des murs de maçonnerie ainsi que
d’identiﬁer les états d’endommagement pour chaque niveau de performance. À l’aide de
ce modèle et de la variabilité des paramètres, la performance sismique d’une école typique
de 2 étages située à Montréal a été évaluée à l’aide de courbes de fragilité selon l’analyse
à bandes multiples. Aﬁn de générer les accélérogrammes, ces derniers sont normalisés au
spectre conditionné à la période fondamentale du bâtiment.
Mots-clés : maçonnerie armée, essai quasi-statique en plan, performance sismique,
modèle numérique non linéaire, spectre conditionnel, courbe de fragilité, vulnérabilité
sismique
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Chapitre 1
Introduction
L’utilisation de la maçonnerie comme matériau de construction date de plusieurs millé-
naires. En eﬀet, il est possible de la retrouver dans plusieurs monuments célèbres tels que
ceux illustrés à la ﬁgure 1.1. La dispersion de ces monuments sur la Terre et à travers les
époques montre que la maçonnerie était connue et exploitée par plusieurs nations. De nos
jours, malgré le développement de nouveaux matériaux de construction tels que l’acier et
le béton armé au cours du 19e et du 20e siècle, la maçonnerie est toujours utilisée dans la
construction des bâtiments. Jusqu’à la ﬁn du 19e siècle, les murs de maçonnerie étaient
primordiaux, car ils constituaient le système de reprise des forces latérales du bâtiment
ainsi que des forces gravitaires en raison de leur bonne résistance en compression.
Figure 1.1 – Ligne du temps de quelques constructions célèbres en maçonnerie
(source : famille et amis)
Au XIVe siècle, les murs de maçonnerie ne supportaient que leur poids propre et agis-
saient plutôt comme murs cloisons depuis la découverte des cadres rigides, utilisés pour
la première fois dans la construction du Home Insurance Building en 1885 et des contre-
ventements diagonaux utilisés pour la construction du Manhattan Building en 1891 [65].
Par contre, le fer était vulnérable aux incendies. Une des solutions de ce temps était
d’utiliser les murs de maçonnerie pour éviter la propagation du feu dans les bâtiments et
de protéger les ailes inférieures des poutres de fer à l’aide de blocs creux de terre cuite.
Avec le temps, diﬀérents produits comme l’amiante (or blanc), plus économique que la
maçonnerie, ont été développés aﬁn de ralentir la perte de résistance de la structure. Aﬁn
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de donner un second souﬄe au marché de la maçonnerie, un Britannique a développé les
blocs de maçonnerie creux qui permettent des économies substantielles [42]. À la suite
de cette découverte, la popularité que connait ce matériau est essentiellement dû à sa
modularité permettant de réduire les coûts de construction. En eﬀet, il permet facilement
de faire des modiﬁcations ou des réparations partielles. L’un des autres avantages est qu’il
possède une excellente inertie thermique ce qui permet de réduire les pointes de chaleur et
de froid. De plus, il possède une résistance au feu très élevée permettant l’évacuation des
bâtiments sans aucune protection additionnelle. Finalement, sa capacité d’insonorisation
permet d’isoler le son d’une salle sans avoir besoin d’ajouter d’isolants. Bref, la maçonne-
rie a été et est toujours un matériau accessible à tous à faibles coûts et qui possède des
propriétés intrinsèques très intéressantes. Le tableau 1.1 illustre les propriétés de diﬀérents
matériaux de construction.
Tableau 1.1 – Propriétés intrinsèques de matériaux de construction [9]
Acier Béton Bois Maçonnerie
Masse volumique, ρ (kg/m3) 7850 2300 - 2600 700 - 800 1600 - 2100
Conductivité thermique, λ (W/m.K) 46 0,8 - 2,4 0,3 - 0,5 0,46 - 0,73
Capacité caloriﬁque volumique, Cp (J/kg.K) 470 835 - 1050 1660 - 1710 750 - 850
1.1 UTILISATION DE LA MAÇONNERIE AU QUÉBEC
Au début des années 1900, le Québec a connu une période de croissance et de prospérité
qui est essentiellement due au remplacement de la vapeur par l’électricité comme source
d’énergie. Ceci a permis à plusieurs entreprises de se développer à des endroits stratégiques
tel que Montréal pour son port et sa distribution d’énergie. Le besoin en main d’oeuvre
explique le choix des métropoles comme lieux premiers d’établissement pour les nouveaux
immigrants et les chômeurs. Ce mouvement de masse plus communément appelé exode
rural a eu pour eﬀet d’augmenter le besoin d’habitations à proximité des grands centres.
Aﬁn de combler rapidement ce besoin, les constructeurs ont prôné la maçonnerie comme
matériau en raison des avantages mentionnés au préalable et des matériaux disponibles à
l’époque.
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Par la suite, le Québec a connu une deuxième phase de développement importante
à partir de 1945 sous le règne de Maurice Duplessis. Après la 2e guerre mondiale, ce
dernier a décidé de donner un second souﬄe à la campagne en faisant passer la loi sur
l’électriﬁcation des milieux ruraux [39]. En raison de son côté ultra conservateur, le clergé
gouvernait l’éducation et les soins de santé. Alors, il était nécessaire, voir obligé que les
villages soient munis d’écoles, d’hôpitaux et d’églises. Encore une fois, pour que cette étape
se fasse promptement à faibles coûts, la maçonnerie était préconisée pour la construction
de ces derniers.
1.2 PROBLÉMATIQUE
La province du Québec est située dans une zone sismique modérée comme le prouve
le fort séisme au Saguenay en 1988 [26]. De plus, Montréal se classe au deuxième rang
des villes canadiennes pour les risques sismiques [3]. Ces raisons démontrent le risque
sismique des bâtiments québécois [26]. Il est donc normal que le Québec se conforme aux
exigences sismiques du Code National du Bâtiment - Canada 2015 (CNBC-15) [31] et
aux normes de dimensionnement des structures établies depuis 1993. Étant donné qu’une
grande proportion des établissements d’enseignement québécois ont été construits au cours
des années 50 à 70, plusieurs d’entre eux comportent des murs intérieurs construits de
maçonnerie non armée. Or, il est maintenant connu que ces murs sont vulnérables face aux
séismes. En eﬀet, ils amènent une rigidité latérale supplémentaire diﬃcile à quantiﬁer. Ceci
aboutit en une sous-estimation des forces sismiques en raison de la diminution de la période
fondamentale du bâtiment. Bref, l’augmentation de la rigidité latérale induit des eﬀorts
supplémentaires aux éléments non considérés lors des calculs de dimensionnement. Au
milieu du 20e siècle, ce fait était complètement inconnu par les ingénieurs civils. C’est pour
cette raison que la plupart des bâtiments au Québec et même au Canada possèdent des
murs de maçonnerie adjacents à la charpente principale de la structure. Après la découverte
de ces eﬀets néfastes, il est désormais fortement recommandé d’éviter ce type de structure
aﬁn d’avoir une meilleure performance sismique ou d’utiliser des détails d’armature très
restritifs [106].
1.3 ORIENTATION DU PROJET DE RECHERCHE
Ce projet de recherche poursuit les travaux dirigés par le Réseau canadien pour la
recherche parasismique (RCRP). Ce regroupement de huit universités à travers le Ca-
nada avait comme mandat d’évaluer les risques et la vulnérabilité des infrastructures ur-
baines pour ensuite proposer des méthodes de réhabilitation. De ce groupe, Louis-Gabriel
Paquette [90], Julie Truchon-Therrien [118], Mathieu Boutin [25] et Yvener Gertin [58]
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comptent parmi ceux de l’Université de Sherbrooke qui ont étudié le comportement sis-
mique de bâtiments en maçonnerie. Même si cette association est désormais dissoute, il est
tout de même intéressant de poursuivre leurs travaux puisque les infrastructures doivent
tôt ou tard être réhabilitées. Depuis 1985, l’exécution de multiples essais a réussi à claire-
ment montrer que l’ajout de coulis cimentaire et d’armature dans les murs de maçonnerie
est une excellente alternative au béton armé pour des bâtiments à faible hauteur (Annexe
A). La ﬁgure 1.2 montre l’évolution du nombre de tests exécutés dans le plan des murs
de maçonnerie armée au travers des décennies. Il est possible de dénombrer au total 565
essais depuis 1963. Il est important de voir qu’en seulement six ans de la décennie actuelle,
les tests exécutés représentent 28 % (159 essais) de la totalité des essais.
Figure 1.2 – Nombre d’essais en plan sur des murs en maçonnerie armée selon la décennie
Ceci démontre le fort engouement pour l’étude de ce matériau au Canada. En eﬀet,
avant 2000, il y avait seulement cinq murs (1 %) testés au Canada tandis qu’aujourd’hui,
il est possible de compter 95 tests (40 %) pour le siècle actuel. La ﬁgure 1.3 illustre la
répartition des tests avant et après l’an 2000.
a) 326 essais exécutés avant l’an 2000 b) 239 essais exécutés après l’an 2000
Figure 1.3 – Répartition des essais en plan sur des murs en maçonnerie armée
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Alors, il est intéressant de continuer dans cette voie en proposant une méthodologie
adaptée à ce matériau aﬁn d’évaluer la vulnérabilité sismique de bâtiments en maçonnerie
armée à partir de courbes de fragilité [56] dans le but de promouvoir ce matériau.
1.3.1 Objectifs
Ce projet de recherche tend en premier lieu à approfondir les connaissances sur le com-
portement sismique en plan des murs en maçonnerie armée faits de blocs creux en béton.
Pour atteindre l’objectif ﬁnal qui est d’obtenir des courbes de fragilité à l’aide du spectre
conditionnel selon diﬀérents niveaux de performance sur des bâtiments en maçonnerie ar-
mée, ce mémoire traite également les points suivants :
− la caractérisation des matériaux utilisés dans le projet ;
− l’exécution d’un essai cyclique quasi-statique sur un mur de maçonnerie armée ;
− la mise sur pied d’un modèle numérique de la maçonnerie armée ;
− la reproduction du comportement en plan de la maçonnerie armée ;
− la production d’accélérogrammes étalonnés à un spectre conditionnel.
1.3.2 Plan du document
Le chapitre 2 présente une revue de littérature concernant ce projet de recherche ainsi
que sur les courbes de fragilité produites auparavant sur des bâtiments en maçonnerie
armée. La ﬁgure 1.4 résume le contenu des chapitres suivants à l’aide d’un schéma. Enﬁn,
le chapitre 8 présente les conclusions suivi de recommandations.
chapitre 3 et 4 chapitre 5 chapitre 6 chapitre 7
Figure 1.4 – Schéma de la méthodologie employée

Chapitre 2
Revue de littérature
Ce chapitre a pour but de représenter les diﬀérents modes de rupture des murs en
maçonnerie armée et non armée. Les phénomènes observables et les équations du code
utilisées dans ce projet de recherche sont expliqués en détail. Un résumé des recherches
récemment exécutées pour l’amélioration des normes et des performances des murs en
maçonnerie est présenté. Par la suite, les types d’analyse et les niveaux de performance
de la maçonnerie sont discutés pour ensuite illustrer les paramètres utilisés dans le di-
mensionnement basé sur les déplacements. Enﬁn, diﬀérentes analyses exécutées à partir
de courbes de fragilité sont illustrées. Si le lecteur veut en savoir davantage, le mémoire
de Julie Therrien-Truchon [118] est une excellente source pour de plus amples détails sur
la composition des matériaux ainsi que la pérennité des ouvrages en maçonnerie.
2.1 MODES DE RUPTURE EN PLAN DES MURS EN MAÇONNERIE
À l’exception d’une longueur de chevauchement inadéquate des barres d’armature
comme mode de rupture, un mur en maçonnerie soumise à une charge latérale en plan peut
rompre de trois manières, soient par glissement, par cisaillement ou par ﬂexion. Ces modes
de rupture sont caractérisés, respectivement, par une translation (ﬁgure 2.1a), par une ﬁs-
sure inclinée (ﬁgure 2.1b) et par un écrasement en compression ainsi qu’une ﬁssuration à
la base du mur (ﬁgure 2.1c).
a) glissement b) cisaillement c) ﬂexion
Figure 2.1 – Modes de rupture des murs en maçonnerie
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2.1.1 Glissement
Ce mode de rupture est caractérisé par un mouvement latéral soit, à partir d’un lit de
mortier ou de la base. Ce dernier est plus probable en raison d’un coeﬃcient de friction
moins élevé. Ce mode de rupture considéré fragile est plus critique dans les murs en
maçonnerie non armée (MNA).
2.1.2 Cisaillement
La rupture par cisaillement est initiée par l’apparition d’une ﬁssure diagonale au centre
du mur, qu’il soit armé ou non. Pour les murs en MNA, la rupture survient de deux ma-
nières distinctes. Pour les faibles charges axiales en compression, des ﬁssures traversent les
lits de mortier, ce qui amène une instabilité hors plan au mur, tandis que pour les hautes
charges axiales en compression, les ﬁssures traversent les blocs qui ﬁnissent par éclater.
Ces modes de rupture confèrent au MNAs un comportement fragile en raison de sa faible
ductilité. En ce qui concerne aux murs en maçonnerie armée, en fonction de la quantité
d’armatures horizontale, la rupture peut être considérée fragile ou moyennement ductile.
Une quantité suﬃsante d’acier horizontal permet de limiter l’espacement des premières
ﬁssures et ainsi d’utiliser l’engrenure des granulats du mortier ou des blocs. En raison de
ceci, l’apparition de ﬁssures additionnelles procurent au mur une certaine ductilité [85].
Une rupture dans les murs en MNA survient par l’écrasement et l’éclatement successifs
des blocs situés au centre. Avec une déﬁcience en armatures horizontales, ceci cause l’es-
pacement de la ﬁssure diagonale dans chaque sens. Ce phénomène, caractérisé par une
ﬁssuration en X, engendre une rupture fragile.
2.1.3 Flexion
Pour un MNA, ce mode de rupture apparait à la suite du moment de ﬁssuration.
Par contre, pour un mur en maçonnerie armée, ce mode de rupture est caractérisé par
l’apparition d’une rotation inélastique due à la plastiﬁcation des armatures verticales et
à l’écrasement de la maçonnerie aux extrémités de la base du mur. Ceci est le mode de
rupture de prédilection en conception parasismique, car il permet de dissiper de l’énergie
en raison de son comportement ductile à la base.
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2.2 MÉCANISME DE RÉSISTANCE SELON LA NORME CSA S304-14
Cette section a pour but de faire part des résistances développées selon chaque mode
de rupture accompagné des équations de la norme CSA S304-14 [36]. Ces dernières sont
mentionnées malgré le fait que certaines équations de la norme sont encore de nos jours
trop conservatrices [45], [20], [38], [123].
2.2.1 Glissement
La résistance d’un mur armé face au glissement dépend du coeﬃcient de friction entre
le mur et la base ainsi que de la charge axiale que supporte le mur. Les aspérités du
mortier permettent de tirer avantage de la plasticité des armatures verticales [124] dans
la résistance au glissement représentée par le 2e terme de l’équation (2.1). Seulement le 1er
terme est considéré dans la résistance au glissement d’un mur non armé.
Vn.glissement = μ(Pd + Asvfy) (2.1)
où μ : coeﬃcient de friction ;
Pd : charge axiale en compression à la section considérée ;
Asv : section d’armature transversale ;
fy : résistance élastique spéciﬁée de l’acier.
2.2.2 Cisaillement
Murs de maçonnerie non armée :
Au début du développement de la résistance en cisaillement d’un mur en maçonnerie,
seulement la maçonnerie résiste jusqu’à l’apparition d’une première ﬁssure. La résistance
varie de façon non linéaire en fonction de la résistance en compression de la maçonnerie
[111]. Aﬁn de mieux comprendre le comportement en cisaillement d’un mur, l’analyse se
limite à un bloc de maçonnerie, tel qu’illustré à la ﬁgure 2.2a. Les contraintes principales
sont ensuite calculées à partir de l’équation suivante, qui provient du cercle de Mohr.
σi =
σn
2
±
√√√√v2 +
(
σn
2
)2
(2.2)
où σn : contrainte axiale ;
σ1 : contrainte principale en tension ;
σ2 : contrainte principale en compression ;
v : contrainte de cisaillement.
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L’application d’une charge axiale permet de déplacer le cercle de Mohr (ﬁgure 2.2b)
vers la gauche, ce qui éloigne la contrainte principale σ1 de la limite en traction. Par contre,
si la charge axiale est trop importante, la contrainte principale σ2 dépasse la résistance en
compression de la maçonnerie. Il importe de considérer le moment ﬂéchissant, qui ajoute
une contrainte additionnelle de traction ou de compression à la verticale. Encore une fois,
cela peut être considéré comme un déplacement à l’horizontale du cercle de Mohr, soit à la
droite pour la traction ou à la gauche pour la compression. Cependant, cette interprétation
n’est seulement applicable qu’à un bloc, car pour l’ensemble du mur, l’hétérogénéité des
matériaux vient fausser l’utilisation du cercle de Mohr pour caractériser le comportement
mécanique. Toutefois, l’illustration suivante explique bien la distribution des contraintes
de façon locale.
a) contraintes appliquées b) cercle de Mohr
Figure 2.2 – Critère de rupture de la maçonnerie non armée
Bref, tel que démontré à la ﬁgure 2.2, l’utilisation du cercle de Mohr met en évidence
l’augmentation de la résistance avec une faible charge axiale ainsi que la diminution de la
résistance avec une grande charge. Toutefois, pour des murs ayant un rapport hw/lw < 1,
la résistance au cisaillement est supérieure à la résistance en cisaillement d’un mur élancé
comme expliqué aux articles 7.10.2.2 et 10.10.2.2 de la norme CSA S304-14 [36]. Par contre,
il est nécessaire de munir le mur d’une poutre de transfert ou d’une poutre maçonnée en
tête (ﬁgure 2.3a) aﬁn de créer une bielle au travers du mur à un angle inférieure de 45
degrés. Autrement, le mur développera une bielle à 45 degrés (ﬁgure 2.3) et aura la même
résistance qu’un mur élancé.
a) avec poutre de transfert b) sans poutre de transfert
Figure 2.3 – Cheminement de la bielle dans un mur trapu
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Murs de maçonnerie armée :
La totalité des explications précédentes concernant les MNA s’appliquent aussi aux murs
armés. Par contre, à la suite de la ﬁssuration, dans le cas des murs en maçonnerie armée,
l’eﬀet goujon des armatures verticales apparaît (ﬁgure 2.4a). Cet eﬀet est généralement
négligé, car il n’augmente pas de façon notable la résistance au cisaillement. Par contre,
l’engrenure des granulats (en anglais aggregate interlock) des blocs de maçonnerie et du
mortier apporte une résistance importante à considérer. Toutefois, cette dernière dimi-
nue en fonction du rapport Mf
Vfdv
qui représente la hauteur moyenne d’application de la
charge par rapport à la profondeur eﬃcace en cisaillement. Dès le début de la ﬁssuration,
l’armature horizontale est sollicitée et participe à la résistance du mur (ﬁgure 2.4b).
a) comportement de l’armature verticale b) comportement de l’armature horizontale
Figure 2.4 – Rupture en cisaillement d’un mur en maçonnerie armée
Certaines barres ont une longueur d’ancrage insuﬃsante pour développer leur pleine
capacité en traction et perdent ainsi leur eﬃcacité à reprendre les eﬀorts dans le mortier.
Il est donc nécessaire de diminuer la résistance par un coeﬃcient qui diﬀère selon la norme
du pays. Les équations développées pour la résistance au cisaillement se basent sur des
équations empiriques [76], [111], [6] et sur des essais faits aux États-Unis [115], [75] et au
Japon [85] entre les années 1970 et 1990. La résistance au cisaillement se décompose en
trois termes qui représentent chacun la contribution de :
− la maçonnerie (Vm) ;
− la charge axiale (Vp) ;
− l’armature horizontale (Vs).
Voici l’équation développée pour la norme CSA S304-14 [36] :
Vn.cisaillement =
Vm︷ ︸︸ ︷(
0,16
(
2 − Mf
Vfdv
)√
f ′mbwdv +
Vp︷ ︸︸ ︷
0,25 · Pd
)
γg +
Vs︷ ︸︸ ︷
0,6 · Asvfy dv
sv
(2.3)
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Les coeﬃcients de 0,25 et 0,6 de l’équation 2.3 représentant respectivement la contri-
bution de la charge axiale (Vp) et celle de l’armature horizontale (Vs) sont extraits de
l’analyse statistique faite par Paulay et Priestley [92]. Par contre, ces équations posent
comme hypothèse une rupture qui survient à un angle de 45o. Aﬁn de comprendre da-
vantage l’angle de ﬁssuration, Banting [20] a tout récemment introduit dans l’équation
le champ de compression modiﬁé, développé par F. Vecchio et M. P. Collins [122]. Ceci
a pour but de présenter une version simpliﬁée pour la maçonnerie armée comme celle
proposée pour le béton armé [22]. B. Banting a comparé les résistances obtenues de diﬀé-
rentes normes avec l’approche simpliﬁée du champ de compression modiﬁé pour 56 murs
testés au préalable par 7 sources diﬀérentes. Cette recherche a permis de conclure que la
méthode proposée par Banting permet d’obtenir une moyenne du rapport Vexp/Vth de 1,14
contrairement à 1,44 avec la norme CSA S304-04 [35].
2.2.3 Flexion
En variant le rapport d’armature verticale sur horizontale (ρv/ρh), le mode de rupture
change [43]. En eﬀet, si le rapport ρv/ρh diminue, la plastiﬁcation des armatures verti-
cales survient en premier, ce qui limite la résistance sous l’enveloppe de résistance au
cisaillement, comme illustré dans la ﬁgure 2.5 par la courbe iii).
Figure 2.5 – Interaction entre la résistance en cisaillement et la ductilité
Comme un mur en béton armé, la résistance en ﬂexion est calculée par équilibre des
forces normales agissant sur la section. Il a été démontré que l’hypothèse de Navier-
Bernouilli relative à la déformation des sections planes [111] est valable pour les murs
dont le mode de rupture en ﬂexion est prépondérant. L’écrouissage des armatures lors de
charges cycliques entraîne une sous estimation de la résistance [111]. Puisque des ﬁssures
apparaissent prématurément en raison de la faible résistance du mortier à la traction par
rapport à la résistance de l’acier, la localisation des déformations se produit au droit d’une
ﬁssure primaire. C’est sans aucun doute à cet endroit que la rupture survient, et c’est pour
cette raison que dans le calcul de la résistance en ﬂexion, les contraintes en traction dans
la maçonnerie et le mortier sont nulles. Enﬁn, après plusieurs cycles de compression et
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traction à chaque extrémité du mur, l’éclatement des blocs de maçonnerie aux extrémi-
tés survient amenant ainsi une diminution de la section qui provoque éventuellement une
instabilité hors plan du mur. Cet évènement est suivi par le ﬂambement entre deux at-
taches des barres d’armatures verticales, car ces dernières sont dépourvues de leur retenue
latérale [108]. Aﬁn de calculer la résistance en ﬂexion, un bloc de compression rectangu-
laire équivalent est utilisé pour exprimer la résistance en compression de la maçonnerie
(ﬁgure 2.6c). L’équation générale du moment résistant nominal d’un mur de longueur lw
et de largeur bw s’exprime comme suit :
Mn =
acier en traction︷ ︸︸ ︷
n∑
i=1
Asi(di − c)fy +
charge axiale︷ ︸︸ ︷
Pd
( lw
2
− c
)
−
maçonnerie en compression︷ ︸︸ ︷(
0, 85f ′mab
(
c − a
2
)
+
acier en compression︷ ︸︸ ︷
n′∑
i=1
A′si(c − d′i)f ′si
)
(2.4)
a) vue en plan
b) déformations
c) contraintes
Figure 2.6 – Idéalisation du comportement en ﬂexion d’un mur en maçonnerie armée
Il a été démontré que la considération de l’armature en compression dans l’équation
2.4 entraîne une surestimation de la capacité pour de faibles charges axiales. De plus, si le
mur est partiellement rempli de coulis, il faut tenir compte de ce dernier dans le calcul du
bloc de compression. Pour que le mode de rupture soit prédominé par la ﬂexion comme
exigé dans le dimensionnement parasismique, il faut que la résistance au cisaillement et au
glissement expliquée précédemment aux paragraphes 2.1.1 et 2.1.2, soient supérieures au
cisaillement développé à la résistance en ﬂexion du mur. Toutefois, pour des murs trapus,
l’article 16.7 de la norme CSA S304-14 [36] permet de dissiper de l’énergie par le biais d’une
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rupture en cisaillement considérée modérément ductile. Étant donné que l’utilisation de
la maçonnerie comme mur de refend est populaire dans les pays en voie de développement
et que la main d’oeuvre est plus abordable que les matériaux, il s’avère avantageux pour
ces derniers d’optimiser le dimensionnement en prenant davantage de temps pour remplir
de coulis uniquement les cellules de maçonnerie comportant de l’armature. Au Canada,
le fait de remplir les cellules à la base du mur ou non les cellules dépourvues d’armature
revient sensiblement au même coût. Cependant, remplir ponctuellement le mur de coulis
s’accompli au détriment de la résistance à la compression et à la ﬂexion du mur. Drysdale
et Hamid [40] ont démontré qu’un remplissage complet du mur permettait d’avoir une
meilleure ductilité. C’est principalement pour cette raison que la norme CSA S304-14 [36]
exige que la région de la rotule plastique soit complètement remplie de coulis quand l’indice
de risque sismique est supérieur à 0,35 et soumis à une charge axiale supérieure à 10 % de
sa capacité. Dans certains cas où il est nécessaire d’avoir une plus grande ductilité, déjà
au cours des années 80, Priestley avait proposé de modiﬁer les extrémités du mur [99].
Shedid [109] a quant à lui développé diﬀérents prototypes de conﬁnement comme illustré
à la ﬁgure 2.7b avec les cadres et les spirales aﬁn de voir les bénéﬁces que ces conﬁnements
peuvent apporter aux murs de maçonnerie armée. En eﬀet, le conﬁnement permet de
prolonger la pérennité de l’ouvrage en retardant l’apparition de ﬁssures verticales aux
extrémités du mur. Cependant, il conseille de limiter les types de conﬁnement à ceux
composés de maçonnerie et d’armature, car ils s’avèrent plus économiques que l’utilisation
de plaque ou de tube d’acier.
a) relation contrainte-déformation b) méthodes de conﬁnement
Figure 2.7 – Eﬀet et méthodes de conﬁnement pour la maçonnerie [60]
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2.3 INFLUENCE DES PARAMÈTRES SUR LA PERFORMANCE
Comme illustré à la section précédente, les murs de maçonnerie ont des propriétés
mécaniques anisotropes qui dépendent de plusieurs facteurs. Cette section fait part de
l’impact de certains paramètres clés sur la performance des murs en maçonnerie. Le lecteur
peut se référer à l’annexe A pour obtenir la liste complète des recherches portant sur la
compréhension du comportement en plan. Selon les propriétés montrées à la ﬁgure 2.8b, les
ﬁgures 2.8a, c et d illustrent la résistance au cisaillement en fonction de la charge axiale, du
rapport d’élancement, du pourcentage d’armature verticale et du pourcentage d’armature
horizontale. Pour des murs trapus soumis à de faibles charges axiales, la rupture survient
en glissement, alors que pour de fortes charges axiales, le mur se rompt par cisaillement.
Dépassé un rapport d’élancement d’environ 1, le mode de rupture du mur est en ﬂexion. Si
le pourcentage d’armature (ρv/ρh) diminue (ﬁgure 2.8c), la rupture en glissement survient
pour de plus grandes charges axiales, tandis que si le rapport augmente (ﬁgure 2.8d),
c’est la rupture en cisaillement qui survient pour de plus petites charges axiales. Enﬁn, la
ﬁgure 2.10 résume l’impact des paramètres étudiés sur la rupture du mur.
a) ρv/ρh = 1, 70 b) caractéristiques du mur utilisé
c) ρv/ρh = 0, 85 d) ρv/ρh = 3, 41
Figure 2.8 – Variation de la résistance (CSA S304-14) en fonction des paramètres
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2.3.1 Charge axiale
Lors d’essais, la charge axiale est toujours normalisée par la résistance en compression
du mur (f ′mAg). Pour des murs, il est rare que la charge normalisée dépasse 10 % qui est
considérée comme un niveau modéré de chargement. En eﬀet, selon les caractéristiques du
mur, le FEMA 306 [121] établie une limite se situant entre 10 et 15 %. Il est montré par
Voon [123] que l’augmentation de la charge axiale permet d’augmenter la force latérale
(ﬁgure 2.9), mais au détriment d’une perte en ductilité. Cette conséquence est dû à une
rupture hâtive en compression des blocs [108].
Figure 2.9 – Variation de la force latérale selon la charge axiale
2.3.2 Rapport d’élancement hw/lw
La plupart des essais ont été conçus avec un rapport d’élancement égal à un et sont à
la base des équations empiriques donnant la résistance en cisaillement durant les années
80. Par contre, lorsque Banting [20] a comparé la précision des équations, il a trouvé
que ces équations représentaient mal la réalité pour des élancements autres que un. Avec
un rapport d’élancement plus grand, le moment de renversement à la base augmente
proportionnellement avec le bras de levier ce qui favorise une rupture en ﬂexion ductile.
2.3.3 Pourcentage d’armature horizontale
Comme expliqué précédemment au paragraphe 2.2.2, l’augmentation d’armature hori-
zontale permet une plus grande résistance en cisaillement, allouant ainsi une plus grande
dissipation d’énergie par les armatures verticales. De manière graphique, cela surélève
l’enveloppe de résistance au cisaillement de la ﬁgure 2.5 et diminue sa pente négative.
2.3.4 Pourcentage d’armature verticale
Comme mentionné au préalable au paragraphe 2.2.3, l’armature verticale résiste au
moment ﬂéchissant induit par la charge latérale. Il est évident que l’ajout d’armature
verticale retarde la première plastiﬁcation. Cette modiﬁcation diminue la ductilité du
mur, qui est représenté par la courbe ii) de la ﬁgure 2.5.
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2.3.5 Espacement de l’armature
En ce qui a trait à l’espacement des armatures verticales, Shedid [108] a montré qu’à
pourcentages égaux, une répartition plus étalée des barres d’armatures permettait d’avoir
une résistance plus élevée à la plastiﬁcation et d’obtenir un gain en résistance. Voon [123]
a réalisé la même expérience avec l’armature horizontale. Il a conclu qu’une répartitione
égale de l’armature horizontale permet d’augmenter la ductilité du mur. Par contre, elle
n’améliore en rien la résistance du mur. Bref, tout est à gagner en étalant autant l’armature
verticale qu’horizontale. C’est pour cette raison que les normes exigent que les armatures
soient toujours réparties également sur toute la longueur du mur tant horizontalement que
verticalement.
Figure 2.10 – Schématisation de l’eﬀet des paramètres sur le mode de rupture
18 Chapitre 2. Revue de littérature
2.4 MODÉLISATION NUMÉRIQUE
Dans le but d’avoir un modèle représentatif de la réalité, il importe de faire part de
la totalité des phénomènes observables sur un mur en cisaillement. Ainsi, cette section
illustre les outils disponibles pour la modélisation d’un mur en maçonnerie armée abordée
au chapitre 5.
2.4.1 Choix de la plateforme
Plusieurs logiciels sont oﬀerts aux ingénieurs dans le but d’eﬀectuer des analyses non
linéaires. De ces programmes, certains sont commerciaux tels que ceux de la compagnie
Computers and Structures R© alors que d’autres sont gratuits comme SeismoStruct (license
éducationnelle) et OpenSees [78]. Aﬁn que le modèle soit le plus polyvalent possible, il
faut être en mesure d’eﬀectuer plusieurs analyses avec diﬀérentes propriétés dans le but
de déveopper des courbes de fragilité. OpenSees [78] est de loin le logiciel le mieux adapté
pour une utilisation eﬃciente. Il permet à l’utilisateur d’avoir un parfait contrôle sur
le modèle en choisissant lui-même les paramètres d’analyse, en plus d’avoir accès à une
panoplie d’éléments et de matériaux développés par les chercheurs.
2.4.2 Choix de modèles pour la non-linéarité
Tels qu’illustrés à la ﬁgure 2.11, plusieurs éléments poteau-poutre sont disponibles dans
le but de représenter adéquatement la rotation inélastique à la base du mur. En eﬀet, le
comportement non linéaire se modélise en concentrant ou en distribuant la plasticité. Le
type concentré est très simple et facile à converger. Il a l’avantage de prendre en consi-
dération tous types de détoriations reliés aux matériaux. Cependant, cette approche est
seulement utilisée lorsque l’utilisateur possède la résistance maximale de la membrure pour
le cas d’une rotule rigide plastique ou de la courbe hystérétique pour le cas d’un ressort en
rotation. Puisque le but de la modélisation dans ce projet de recherche est d’illustrer un
mur avec des caractéristiques variables, ces méthodes d’idéalisations ne sont pas adéquates.
En eﬀet, il est impossible de représenter des géométries distinctes suite à la calibration
du modèle avec un mur expérimental. Il faut donc opter pour la plasticité distribuée. Le
modèle le plus simple de cette méthode consiste à déterminer par le biais des équations,
la longueur de la rotule plastique, aﬁn d’imposer cette longueur à chaque extrémité de
l’élément. Cela permet de déterminer aisément la rotation inélastique. Toutefois, puisque
les équations reliées à la zone de rotule plastique sont empiriques et négligent certains
facteurs, cette longueur peut diﬀérer selon les caractéristiques du mur.
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a) rotule b) rotule avec c) longueur d) section e) éléments
élastique-plastique ressort en rotation prédéterminée à ﬁbres ﬁnis volumiques︸ ︷︷ ︸
plasticité concentrée
︸ ︷︷ ︸
plasticité distribuée
Figure 2.11 – Éléments poteau-poutre non linéaires
En raison de cette contrainte, seuls les deux derniers modèles, soient celui incluant
l’élément avec sections à ﬁbres ou celui discrétisant la membrure par éléments volumiques
peuvent être considérés. Dans le cas de la formulation par section à ﬁbres, chaque ﬁbre est
associée à une loi de comportement uni axiale dans le but de représenter le comportement
non linéaire. Le logiciel procède à une intégration numérique à chaque point d’intégration
de Gauss avec l’hypothèse de Navier-Bernouilli voulant que les sections planes restent
planes. Enﬁn, ceci permet de calculer les contraintes dans chaque ﬁbre à chaque point
d’intégration. Ainsi, la plasticité peut se propager sur la totalité de l’élément. Le dernier
élément qui est discrétisé par élément volumique est le plus polyvalent. En raison de son
temps de calcul non négligeable, il est inopportun d’utiliser ce type de modélisation dans
le cadre de ce projet de recherche. De plus, cet élément génère des résultats tels que les
contraintes le long du mur qui ne sont pas utiles pour cette recherche. Bref, étant donné
que les lois de comportement des matériaux sont bien déﬁnies grâce à la caractérisation,
il est avantageux de considérer l’élément poteau-poutre avec sections à ﬁbres pour la
modélisation d’où l’utilité de bien déﬁnir ce modèle.
2.4.3 Modèles avec plasticité distribuée dans OpenSees
Le modèle avec plasticité distribuée peut être représenté par deux types d’éléments,
soient l’élément basé sur les déplacements (dispBeamColumn) ou sur les forces (force-
BeamColumn). Le premier à être utilisé dans l’analyse des structures est celui basé sur les
déplacements. Ses déformations sont établies à partir de la matrice de rigidité, trouvées
par interpolation le long de l’élément à l’aide des polynômes d’Hermite, en fonction des
déplacements aux noeuds. Cette méthode produit une déformation axiale constante et une
distribution linéaire de la courbure sur la longueur de l’élément. Ceci explique la raison
pour laquelle dans le domaine inélastique, il est nécessaire d’avoir plus d’un élément aﬁn
de bien représenter ce comportement.
20 Chapitre 2. Revue de littérature
L’élément basé sur les forces, établi dans les années 90 [113], se résout par la matrice de
ﬂexibilité. Cette méthode calcule les forces internes à partir des forces aux noeuds, ce qui
permet de toujours conserver l’équilibre des forces. C’est pour cette raison qu’il est plus
diﬃcile de converger vers la solution. Dans le but de bien représenter le comportement
du mur, un seul élément à chaque étage est nécessaire. Cependant, le nombre de points
d’intégration a une importance prépondérante dans ce cas. Plusieurs choix d’intégration
s’oﬀrent à l’utilisateur. Pour illustration, le tableau 2.1 [27] montre la localisation et le
poids de chacun des points selon la quadrature de Gauss-Legendre et Gauss-Lobatto.
L’intégration selon Lobatto ne peut se faire qu’à partir de trois points d’intégration, car
elle est exacte seulement pour des polynômes de degré plus grand ou égal à 2n−3. Tandis
que pour Legendre, elle est exacte pour un polynôme de degré supérieur ou égal à 2n− 1.
Étant donné que dans le domaine des structures, les eﬀorts sont généralement maximaux
aux extrémités, il est recommandé d’utiliser l’intégration de Gauss-Lobatto [27]. En eﬀet,
peu importe le nombre de points d’intégration, un point est toujours présent à chaque
extrémité avec un poids approprié comme illustré à la ﬁgure 2.12b [27].
Tableau 2.1 – Points d’intégration selon la quadrature de Gauss-Legendre et Gauss-
Lobatto
Nombre de points, n
Gauss-Legendre Gauss-Lobatto
Point, xi Poids, wi Point, xi Poids, wi
2 ±
√
1/3 1 - -
3
0 8/9 0 4/3
±
√
3/5 5/9 ±1 1/3
4
±
√
(3 − 2
√
6/5)/7 18+
√
30
36
± 15
√
5 5/6
±
√
(3 + 2
√
6/5)/7 18−
√
30
36
±1 1/6
5
0 128/225 0 32/45
± 13
√
5 − 2
√
10/7 322+13
√
70
900
± 17
√
21 49/90
± 13
√
5 + 2
√
10/7 322−13
√
70
900
±1 1/10
6
±0, 238619186083197 0,46791393457269
√
1
21 (7 − 2
√
7) 130 (14 +
√
7)
±0, 661209386466265 0,36076157304814
√
1
21 (7 + 2
√
7) 130 (14 −
√
7)
±0, 932469514203152 0,17132449237917 ±1 1/15
7
0 0,41795918367340 0 0,4876190476
±0, 405845151377397 0,38183005050511 ±0, 468848793 0,4317453812
±0, 741531185599394 0,27970539148927 ±0, 830223896 0,2768260473
±0, 949107912342759 0,12948496616887 ±1 0,0476190476
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a) Gauss-Legendre b) Gauss-Lobatto
Figure 2.12 – Représentation graphique de la localisation et du poids des ponts d’inté-
gration
Somme toute, les recherches [27] tendent à recommander l’utilisation de l’élément for-
ceBeamColumn pour les analyses non linéaires et ce, malgré sa diﬃculté à converger. Cette
diﬃculté à converger peut être corrigée par les paramètres d’analyse du logiciel. Il faut
tout de même faire preuve de prudence, car un problème de localisation des déformations
peut survenir lorsque le comportement du matériau est adoucissant (en anglais softening)
comme il est expliqué en détail dans la section suivante.
2.4.4 Localisation des déformations
Explication physique :
Le phénomène de localisation des déformations et de l’eﬀet d’échelle sont bien connus
dans la recherche dans le cadre d’une caractérisation de matériau [27]. Aﬁn de comprendre
le principe de localisation des déformations, l’analogie avec un cylindre de béton est utilisée
[73]. Comme le montre la ﬁgure 2.13, une localisation des déformations se produit au
milieu du cylindre, ce qui empêche les extrémités de subir aussi une rupture lors d’une
compression centrée. Ce phénomène est d’autant plus marquant lorsque l’élément est plus
élancé.
Figure 2.13 – Localisation des déformations sur un cylindre de béton [73]
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Explication par les éléments ﬁnis :
Le même phénomène est observable en éléments ﬁnis lorsque la section de l’élément
est constituée de matériau adoucissant tel que la maçonnerie. La résistance au premier
point d’intégration à la base du mur diminue à l’instant où le moment ﬂéchissant atteint
sa résistance maximale. Alors, pour satisfaire l’équilibre des forces au point voisin, il est
également nécessaire de diminuer son moment interne. Suite à cette découverte [27], les
chercheurs ont proposé trois techniques aﬁn de rectiﬁer ce problème majeur. La première
consiste à modiﬁer la loi de comportement du matériau dans le but d’avoir une énergie de
fracturation équivalente. Pour y arriver, il est donc nécessaire de modiﬁer la déformation
à laquelle la résistance résiduelle débute selon l’équation 2.5 [105].
20 =
Gfm
0,6f ′mLpi
− 0,8f
′
m
Em
+ ′m (2.5)
avec une énergie de fracturation [105] déﬁnie comme suit :
Gfm =
∫
σ dui = h
∫
σ di = lp
∫
σ di = 0,6 · (0, 01 − ′m)f
′
mlp +
0,48f
′2
m lp
Em
L’autre méthode consiste à laisser intactes les lois de comportement des matériaux, mais
de modiﬁer la localisation et le poids des points d’intégration aﬁn d’obtenir la longueur de
rotule plastique attendue comme montrée à la ﬁgure 2.14. Cette procédure est équivalente
à l’élément poteau-poutre avec longueur prédéterminée (ﬁgure 2.11c).
Figure 2.14 – Intégration de Gauss-Radau modiﬁée avec rotule plastique [105]
Une troisième méthode est applicable à l’élément basé sur les forces. Toutefois elle n’est
pas détaillée, car elle est inapplicable à la dynamique des structures [4].
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2.4.5 Longueur de rotule plastique
Au départ, les équations empiriques développées pour le béton armé étaient utilisées
pour la maçonnerie armée. Un des pionniers dans le domaine est Mattock [77] qui a pro-
posé une unique équation. Cependant, il est diﬃcile de trouver exactement la longueur
de la rotule plastique, alors Paulay et Uzumeri [93] ont proposé une limite inférieure et
supérieure basées sur l’équation trouvée par Mattock. En 1992, Paulay et Priestley [92]
ont aussi introduit une équation qui dépent du diamètre des barres et de la limite élas-
tique des armatures qui représente la pénétration des déformations dans la fondation. Par
contre, ces équations sont développées pour des pièces en béton armé. En 1998, Priestley
et Kowalsky [100] ont accompli le même exercice que Mattock, mais appliqué au mur de
maçonnerie armée. Après quelques années, Priestley et al. [98] ont proposé une équation
incluant les propriétés de l’armature qui prend en considération le phénomène d’écrouis-
sage de l’acier. Finalement, Bohl et Adebar [24] ont suggéré une équation représentant une
limite inférieure qui inclut l’intensité de la charge axiale. Toutefois, selon Syiam [116], ce
facteur a peu d’inﬂuence sur la longueur et peut être négligé. Les équations décrites pré-
cédemment sont présentées dans le tableau 2.2. Pour le terme composé de la longueur du
mur, ce dernier considère le décalage en traction provoqué par la propagation des ﬁssures
en cisaillement.
Tableau 2.2 – Équations pour la longueur de la rotule plastique
Équation proposée, lp Auteur
0,5lw + 0,05hw Mattock [77]
0,4lw + 0,05hw
Paulay et Uzumeri [93]
0,2lw + 0,075hw
0,3lw < 0,08lw + 0,022dbfy ≈ lw/2 < 0,8lw Paulay et Priestley [92]
0,2lw + 0,022hw Priestley et Kowalsky [100]
0,2(fu/fy − 1) · hw + 0,1lw + 0,022dbfy Priestley et al. [98]
(0,2lw + 0,05hw)(1 − 1,5Pf/f ′mAg) ≤ 0,8lw Bohl et Adebar [24]
0,25hw + 0,5lw
√
Asvfyv/sv
Ashfyh/sh
≤ min(1,5lw, hw) Banting [17]
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Cependant, Banting a proposé une équation basée sur les phénomènes observables
sur un mur en porte-à-faux sollicité en plan. Le terme précédant la hauteur du mur est
égal à 0,25, car c’est la hauteur approximative à laquelle le moment est égal à celui
de plastiﬁcation. Ensuite, la valeur de 0,5 devant la longueur signiﬁe que l’axe neutre
est environ à la mi-longueur du mur, endroit où débutent les ﬁssures en diagonale à la
plastiﬁcation. Enﬁn, par équilibre, Banting a déduit que l’angle de ﬁssure dépend du taux
d’armature dans les deux sens.
Figure 2.15 – Propagation de la rotule plastique selon Banting [17]
2.4.6 Déformation en cisaillement
L’utilisation d’éléments à ﬁbres permet seulement de représenter la rigidité axiale et
ﬂexionnelle, alors il est essentiel d’y ajouter celle en cisaillement. Il est d’autant plus im-
portant pour un mur où hw/lw  1, étant donné que les déformations en cisaillement sont
non-négligeables par rapport au déplacement total. OpenSees le permet par la commande
Aggregator où le comportement voulu est inclu. Plusieurs chercheurs simpliﬁent ce com-
portement par une courbe inﬁniment élastique, valable pour des murs élancés. Puisque
les déplacements en cisaillement sont faibles par rapport au déplacement total, la rupture
survient en ﬂexion. Dans le calcul de la rigidité, l’ASCE [8] propose d’utiliser les pro-
priétés de section non ﬁssurées pour le comportement élastique. Cependant, il est connu
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que l’aire de cisaillement des murs élancés en béton armé est réduite à 20 % de la valeur
non ﬁssurée [102]. Toutefois, pour des murs plus trapus, il est préférable d’utiliser une
rigidité en cisaillement qui diminue dès l’apparition des premières ﬁssures diagonales et
qui devient nulle à la plastiﬁcation des armatures horizontales. C’est pour cette raison
que certains représentent le comportement par une courbe trilinéaire comme illustré à la
ﬁgure 2.16 [57]. Cependant, jusqu’à présent aucune recherche a porté sur l’idéalisation non
linéaire du cisaillement pour des murs en maçonnerie armée. Par conséquent, le modèle est
basé sur le béton armé, pour lequel la courbe est caractérisée par trois points. Ces derniers
sont la ﬁssuration, la résistance ultime en cisaillement, qui concorde avec la plastiﬁcation
des armatures horizontales, ainsi que le moment auquel la déformation angulaire atteint sa
limite ultime. De plus, la déformation angulaire de chaque point est calculée aﬁn d’avoir
une pente initiale GmAr et une rigidité tangente post-ﬁssuration de 20 % de la rigidité
initiale jusqu’à ce qu’il ait plastiﬁcation.
Figure 2.16 – Comportement en cisaillement d’un mur armé [125]
2.4.7 Pénétration des déformations dans la fondation
Comme illustrée à la ﬁgure 2.17, même avec un modèle avec plasticité distribuée, il est
impossible de représenter la pénétration des déformations dans la fondation. En eﬀet, il
est nécessaire d’ajouter un élément ﬁbre de longueur nulle (zeroLengthSection) à la base
pour représenter ce phénomène pour inclure le comportement en question (Bond-SP01 )
au lieu de celui de l’acier pour les armatures aux extrémités du mur. Ceci est essentiel, car
pour des membrures avec un caractère prépondérant en ﬂexion, le déplacement relié à cet
évènement peut atteindre jusqu’à une participation de 35 % du déplacement total [67].
La négligence de la rotation inélastique entre la fondation et l’élément a peu d’eﬀet sur la
résistance. Par contre, sans cet élément, le modèle surestime la rigidité, la déformation de
l’acier, la courbure de la section et l’énergie de dissipation, tous des facteurs importants
dans le dimensionnement parasismique [127].
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a) armature b) glissement, s c) contrainte de
plastiﬁée glissement, τ
Figure 2.17 – Glissement dû à la pénétration des déformations [127]
L’équation 2.6 permet de trouver la longueur de glissement à la plastiﬁcation [127].
De plus, il est possible de trouver que la longueur de glissement à l’ultime correspond à
environ 30 à 40·sy. À partir de ces valeurs, les courbes contrainte-déplacement pour un
chargement monotone (ﬁgure 2.18a) et cyclique (ﬁgure 2.18b) sont obtenues. L’équation
2.7 [127] décrit le comportement cyclique du glissement dans la fondation.
sy = 0,4
(
db
4
fy√
f ′c
(2α + 1)
) 1
α
(2.6)
où α = 0,4 - paramètre de glissement local.
a) chargement monotone b) chargement cyclique
Figure 2.18 – Courbes contrainte-glissement des armatures pleinement ancrées [127]
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σ =
⎧⎪⎪⎨
⎪⎩
K · s si s ≤ sy
s˜
μ−s˜[(
1
μ·b
)Rc
+
(
s˜
μ−s˜
)Rc]1/Rc · (σu − σy) + σy si s > sy (2.7)
où Rc : indice pour le chargement/déchargement (varie de 0,6 à 1,0 pour une charge cyclique) ;
μ : coeﬃcient de ductilité (su/sy) ;
s˜ : glissement normalisé.
Cependant, les paramètres empiriques sont calculés pour des barres droites. Comme
proposé par Zhao [127] en conclusion, il est nécessaire d’eﬀectuer davantage de recherche
sur les ancrages en crochet pour proposer des constantes appropriées à ces ancrages.
2.5 NIVEAUX DE PERFORMANCE
Cette section fait part des états d’endommagement associés aux niveaux de perfor-
mance tant utilisés dans la pratique que pour la recherche. Les trois principaux niveaux
de performance qui sont cités ci-dessous ont été déterminés à la suite du tremblement de
terre de Northridge [51] :
− occupation immédiate (immediate occupancy, IO) ;
− sécurité humaine (life safety, LS) ;
− prévention d’eﬀondrement (collapse prevention, CP).
Cependant, l’état d’endommagement associé à chacun diﬀère selon le concepteur. Au-
paravant, dans la norme ASCE 41-06 [7], une seule valeur de déplacement inter-étage était
proposée, peu importe les caractéristiques du mur de maçonnerie armée pour chaque ni-
veau de performance. Or comme discuté à la section 2.3, il est connu que selon la charge
axiale, le rapport d’élancement et le pourcentage d’armature, l’état d’endommagement
diﬀère pour chaque mur aﬁn d’atteindre un niveau de performance identique. Le tableau
B.2 le prouve en proposant un déplacement inter-étage diﬀérent tout dépendant des ca-
ractéristiques du mur aﬁn d’atteindre un niveau de performance équivalent.
Pour sa part, Shing [83] a utilisé les limites décrites au tableau B.1 aﬁn de caractériser la
vulnérabilité sismique des murs en maçonnerie armée. Enﬁn, certains auteurs [82] utilisent
l’arrivée d’un évènement majeur tels que la ﬁssuration, la plastiﬁcation et la résistance ul-
time aﬁn de déterminer le niveau de performance. Par contre, ces états d’endommagement
sont jugés les plus conservateurs de tous.
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2.6 ALÉA SISMIQUE AU QUÉBEC
À la suite de plusieurs séismes d’importance dans le sud-est du Canada entre 1663 et
2010, l’est du Canada est considéré comme une zone sismique modérée. Elle est caracté-
risée par la présence du Bouclier canadien. Ainsi, les basses fréquences sont rapidement
atténuées tandis que les hautes prennent davantage de temps en comparaison avec l’ouest
du Canada. Ce phénomène est visible sur les spectres de dimensionnement utilisés au Ca-
nada avec une diminution marquée de l’accélération spectrale entre les courtes et longues
périodes pour l’est canadien, alors que l’ouest présente une moins grande diﬀérence (ﬁgure
2.19). Une autre manière de le voir est l’entrainement de plusieurs dommages importants
sur des bâtiments de faible hauteur suite au tremblement de terre de magnitude 5,8 en
1988 au Saguenay. La ﬁgure 2.20 montre les dommages subi à l’hippodrome de Québec
après ce séisme situé à plus de 200 kilomètres de l’épicentre. Ceci explique l’importance
d’évaluer l’inﬂuence sur un grand rayon du site à l’étude pour l’aléa sismique au Québec.
Figure 2.19 – Spectre d’aléa uniforme du CNBC-15 [31]
À la suite de l’analyse du risque sismique [3], Montréal représente 18,76 % du risque
canadien en 2e position après Vancouver. La sismicité du site provient en majeur partie
de deux zones qui sont associées à des plaques tectoniques régionales. Comme montré à
la ﬁgure 2.21, la première suit la rivière des Outaouais et le ﬂeuve St-Laurent alors que la
deuxième est orientée dans la direction nord-ouest à partir de Montréal jusqu’au réservoir
Baskatong.
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Figure 2.20 – Rupture hors-plan du parapet à l’Hippodrome de Québec [26]
Figure 2.21 – Carte des sources sismiques de l’est du Canada du modèle régional [2]
L’aléa sismique est déﬁni comme étant la probabilité qu’un tremblement de terre se
produise dans une zone géographique donnée, dans une période de temps donnée et avec
une intensité de mouvement dépassant un seuil donné. Au Canada, l’analyse de l’aléa
se calcule d’une manière probabiliste (en anglais Probabilistic seismic hazard analysis,
PSHA) sous la responsabilité de la commission géologique du Canada (CGC) [46]. Pour
ce faire, il est nécessaire d’avoir trois composantes qui sont : la caractérisation des sources
sismiques, la caractérisation de l’aﬀaiblissement du mouvement du sol (en anglais Ground-
motion prediction equation, GMPE) et le calcul des probabilités. La méthode est illustrée
à la ﬁgure 2.22. Dans le but de diminuer l’incertitude épistémique, il est préférable de
considérer plusieurs équations d’atténuation sous la forme d’un arbre logique où chacun
des scénarios cibles (M-R) est associé à un facteur de pondération. Cette méthodologie est
expliquée en détails au chapitre 6. La liste suivante énumère quelques-uns des chercheurs
qui ont développé des équations d’atténuation pour le nord-est de l’Amérique.
− Atkinson et Boore 1995 ;
− Kenneth W. Campbell 2003 ;
− Atkinson et Boore 2006 ;
− Atkinson 2008.
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Figure 2.22 – Organigramme de la procédure sur le calcul de l’aléa sismique [46]
2.6.1 Spectre d’aléa uniforme
Les spectres d’aléa uniforme (en anglais Uniform Hazard Spectrum, UHS) présentés
à l’annexe C du CNBC 2010 sont par déﬁnition les accélérations spectrales pour une
probabilité de dépassement de 2 % en 50 ans pour la totalité du domaine. Ceci correspond
à une période de retour de 2 475 ans. La ﬁgure 2.22 illustre la routine pour obtenir le
spectre de dimensionnement. L’utilisation de plusieurs équations d’atténuation nécessite
une pondération de ces équations selon un arbre logique. La confection des spectres d’aléa
uniforme de dimensionnement présenté dans le CNBC 2005 et 2010 est produit à partir
du modèle d’Atkinson et Boore 1995 [15] sous trois formes soit, les valeurs supérieure,
inférieure et préférable (AB95 upper, lower, best).
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2.6.2 Spectre conditionnel
Après l’adoption du spectre d’aléa uniforme à partir du CNBC 2005, plusieurs cher-
cheurs ont conclu que ce spectre était trop conservateur lors d’analyses dynamiques tempo-
relles. En eﬀet, lors d’un tremblement de terre, il est impossible que le contenu fréquentiel
crée une accélération spectrale avec une période de retour de 2 475 ans pour le domaine
en entier. Alors, l’eﬀet des modes supérieurs est surestimé lors d’une analyse dynamique,
tout comme l’allongement de la période lors d’une analyse non linéaire d’une structure qui
subit de fortes dégradations. Ainsi, à la suite de cette constatation, certains chercheurs
ont proposé l’utilisation d’un spectre dit conditionnel aﬁn d’étalonner les accélérogrammes
utilisés pour les analyses dynamiques temporelles. Ce spectre se déﬁnit comme étant un
spectre de réponse conditionné à l’apparition d’une valeur d’accélération spectrale cible
à la période d’intérêt. Bref, comme le montre la ﬁgure 2.23, le spectre d’aléa uniforme
(UHS) développé par l’algorithme de la ﬁgure 2.22 peut être perçu comme l’enveloppe de
tous les spectres conditionnels possible pour un site donné (CMS).
Figure 2.23 – Spectre UHS et CMS pour San Francisco (10 % en 50 ans) [86]
Le chapitre 6 présente une explication plus détaillée de la méthode de calcul du spectre
conditionnel ainsi que le calcul pour la ville de Montréal. L’approche préconisée est la
méthode 3 proposée par Lin [71] dans laquelle le calcul est une approximation à partir
de la moyenne des scénarios cibles M-R selon trois équations d’atténuation pondérées en
fonction des facteurs de pondération provenant de la déagrégation. La méthode utilisée aﬁn
d’obtenir les accélérogrammes étalonnés au spectre conditionnel selon les étapes suivantes.
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1. choix des accélérations spectrales cibles ;
2. détermination de la courbe d’aléa pour la période de conditionnement, T∗ ;
3. calcul de la déagrégation de l’aléa sismique pour chaque période de retour d’intérêt ;
4. choix du scénario M-R cible pour chaque période de retour d’intérêt ;
5. calcul du spectre moyen et de l’écart-type associés à chaque scénario cible ;
6. calcul de  à la période de conditionnement ;
7. calcul de  aux autres périodes ;
8. élaboration du spectre conditionnel moyen et de l’écart-type ;
9. sélection des accélérogrammes.
2.7 MÉTHODES DE DIMENSIONNEMENT PARASISMIQUE
Plusieurs méthodes sont proposées [66] aﬁn de dimensionner adéquatement le système
de résistance des charges sismiques (SRFS). Dans le but de bien comprendre l’importance
de chaque résultat expérimental présenté au chapitre 4, la section 2.7 fait part de la
méthode basée sur les forces ainsi que celle basée sur les déplacements. De plus, puisque ces
méthodes de dimensionnement sont souvent utilisées dans l’évaluation de la performance
sismique, les diﬀérentes méthodes de dimensionnement basées sur la performance sont
exposées dans cette section. Par contre, la section 2.8 est entièrement dédiée aux courbes
de fragilité, cette nouvelle méthode d’évaluation détaillée par le FEMA P-58 [55] étant
l’approche employée dans ce projet de recherche.
2.7.1 Dimensionnement basé selon les forces
Dès la première édition de la norme CSA S304 en 1994, le dimensionnement parasis-
mique était établi sur les principes de dimensionnement basé sur les forces. Ceux-ci posent
qu’un système non élastique a le même déplacement qu’un système élastique à rigidité ini-
tiale égale (ﬁgure 2.24). À partir de cette hypothèse, il est possible de calculer un facteur
de réduction des charges sismiques. Au ﬁl des éditions de la norme CSA S304, les facteurs
de réduction et les types de SRFS ont variés. En eﬀet, jusqu’avant la sortie de la norme en
2014, un mur en cisaillement fait de maçonnerie armée comparé à un mur ductile en bé-
ton armé devait être dimensionné à une force sismique 1.87 fois plus grande (équation 2.8).
(RdRo)béton armé
(RdRo)maçonnerie armée
=
3.5 · 1.6
2.0 · 1.5 = 1.87 (2.8)
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Même si Banting [17] a proposé un mur spécial avec un facteur Rd = 4.0, la norme
CSA S304-14 [36] s’est limitée à 3.0. Alors, désormais le rapport est rendu de 1.24, grâce
à la venue du mur ductile comme système de résistance aux forces sismiques (SRFS) en
maçonnerie armée (équation 2.9).
(RdRo)béton armé
(RdRo)maçonnerie armée
=
3.5 · 1.6
3.0 · 1.5 = 1.24 (2.9)
Le ferraillage et les vériﬁcations prescrits à l’article 16 de la norme CSA S304-14 [36]
sont résumés à l’annexe C. Il est à noter que plusieurs recherches au Canada élaborent
actuellement un SRFS composé de murs couplés comme proposé dans le Masonry Stan-
dards Joint Committee (MSJC) [32] aux États-Unis. Dans le but de mieux comprendre
l’évolution des SRFS au ﬁl des années, ces systèmes sont présentés au tableau 2.3.
Tableau 2.3 – SRFS de la norme CSA S304
SRFS Rd Ro
S304
1994 2004 2014
Mur ductile 3.0 1.5 
Mur avec ductilité modérée
Trapu (hw/lw < 1) 2.0 1.5   
Élancé (hw/lw ≥ 1) 2.0 1.5   
Mur avec ductilité limitée 1.5 1.5  
Construction classique
Mur 1.5 1.5  
Ossature 1.5 1.5   
Maçonnerie non armée 1.0 1.0   
Figure 2.24 – Idéalisation de la réponse force-déplacement selon les termes du CNBC-15
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Par contre, la méthode basée selon les forces présente des lacunes que les ingénieurs
rencontrent lors du dimensionnement. Tout d’abord, il est impossible de dimensionner
une structure uniquement selon les forces, car le bâtiment doit avoir la ductilité requise
pour dissiper assez d’énergie selon le SRFS choisi au départ. Alors, comme dans la norme
CSA S304-14 [36], il est de mise de vériﬁer si le SRFS est capable d’accomoder les dé-
placements inélastiques. Ensuite, comme illustré à la ﬁgure 2.24, cette méthode utilise le
critère d’égalité des déplacements où il est supposé que le déplacement élastique est égal
au déplacement inélastique. Toutefois, comme illustré à la ﬁgure 2.25, cette hypothèse ne
s’applique pas aux bâtiments avec une courte période comme la plupart de ceux en ma-
çonnerie armée, pour lesquels l’égalité des énergies est plus appropriée. Ce principe pose
qu’un système non élastique va dissiper autant d’énergie qu’un système élastique. Ceci
a pour eﬀet d’augmenter les déplacements aﬁn d’avoir une énergie équivalente dans un
système non élastique comparé à un système élastique.
Figure 2.25 – Spectre de déplacement selon diﬀérents amortissements [96]
Comme le montre la ﬁgure 2.26, la méthode basée sur les forces utilise la rigidité ﬁs-
surée (αK). Or, pour une structure en acier, la résistance est indépendante de la rigidité
du bâtiment. Cependant, pour la maçonnerie, tout comme le béton armé, la résistance en
cisaillement varie selon la ductilité du mur. Ceci est un autre désavantage du dimensionne-
ment selon les forces. Il est rare de voir une construction en maçonnerie sans ouverture ce
qui implique la présence de plusieurs murs individuels. Ainsi, en raison de leur géométrie
distincte, certains murs pourraient être exempés de l’armature minimum prescrite par la
norme, car il est possible que ces murs soient soumis à une demande sismique inférieure à
celles prescrites par les normes. Cependant, la méthode basée sur les forces accompagnée
d’une vériﬁcation à la capacité permet d’obtenir un dimensionnement sécuritaire pour la
maçonnerie.
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2.7.2 Dimensionnement basé selon les déplacements
Depuis 1997, plusieurs recherches menées par Priestley [97] ont montré qu’une mé-
thode plus eﬃcace, intitulée le dimensionnement basé sur les déplacements (en anglais
displacement-based design), est possible aﬁn de dimensionner les SRFS. Cette procédure,
comme son nom l’indique, se base sur les déplacements pour amorcer le dimensionnement.
Cette méthode possède plusieurs avantages [98] comparé à la méthode basée sur les forces.
La principale diﬀérence entre la méthode de dimensionnement selon les forces et la mé-
thode de dimensionnement selon les déplacements est que la première est basée sur les
propriétés élastiques auxquelles on applique un facteur alors que la seconde est basée sur
la rigidité sécante (ﬁgure 2.26). De plus, la méthode basée sur les forces utilise un facteur
de ductilité et un amortissement unique tandis que celle utilisant les déplacements emploie
des valeurs qui varient selon la demande et selon les dimensions des éléments structuraux.
Figure 2.26 – Dimensionnement en ﬂexion basé selon les forces et les déplacements
Le principal défaut de la méthode selon les déplacements est qu’elle est itérative. Néan-
moins, elle permet d’obtenir un niveau de risque plus constant pour l’ensemble des bâti-
ments, ce qui permet de diminuer les coûts sur les matériaux. Aﬁn de mieux comprendre
ce type de dimensionnement, les paramètres clés utilisés sont détaillés dans cette section.
De plus, l’organigramme de la ﬁgure 2.27 montre la diﬀérence entre les deux méthodes
présentées.
Ductilité :
La ductilité est déﬁnie comme étant le rapport entre la déformation à l’état limite voulu
sur la déformation à la plastiﬁcation. La ductilité peut s’exprimer de diﬀérentes manières,
soit par rapport au déplacement en tête, au déplacement inter-étage ou à la courbure. Par
la suite, les ductilités peuvent être calculés par rapport à diﬀérentes limites de performance
ou encore, par rapport aux niveaux de performances établis par l’ASCE [8]. La ductilité
est primordiale comme paramètre, car il est à la base du dimensionnement à la capacité,
introduit pour une première fois par Park et Paulay en 1975 [91].
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a) méthode directe basée sur les déplacements b) méthode améliorée basée sur les forces
Figure 2.27 – Organigrammes des méthodes de dimensionnement [103]
Amortissement visqueux équivalent :
Ce paramètre est un élément clé de la résistance d’un bâtiment aux eﬀorts de séisme,
car il permet de diminuer l’amplitude de la réponse sismique, mais aussi la demande en
ductilité et en résistance de la structure. Normalement, la valeur utilisée caractérise un
bâtiment complet. Toutefois, dans un édiﬁce, il est fréquent d’utiliser des murs ayant
des propriétés mécaniques semblables. Alors un simple mur, souvent testé en laboratoire,
représente bien le bâtiment, mais de manière réduite. Il est commun, selon la conception
basée sur les forces, d’avoir un amortissement de 7 à 10 % pour la maçonnerie semblable
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à celui du béton armé [98]. Cependant, les ingénieurs utilisent couramment une valeur de
5 % par mesure de sécurité [30].
Figure 2.28 – Représentation des énergies sur la courbe hystérétique [94]
Aﬁn de trouver l’amortissement visqueux équivalent d’un bâtiment, il faut calculer
l’énergie de dissipation (ED) qui représente l’aire à l’intérieur de la courbe hystérétique
ainsi que l’énergie élastique (ESo) qui est l’aire du triangle (ﬁgure 2.28). Ces valeurs sont
introduites dans l’équation suivante pour calculer l’amortissement visqueux équivalent
[94] :
ξeq =
ED
4πESo
(2.10)
Dans le but de voir d’où provient la dissipation d’énergie, l’amortissement visqueux
équivalent par cycle peut se séparer selon le type de déplacement soit, glissement, cisaille-
ment et ﬂexion est calculé avec l’expression suivante [17] :
ξΔi =
1
4π
EDΔi
Vi · Δi · 0, 5 (2.11)
où Vi : eﬀort de cisaillement au cycle i ;
Δi : déplacement du mur au cycle i.
Banting [19] a remarqué que les amortissements en cisaillement et en ﬂexion aug-
mentent de façon linéaire tandis que le glissement reste constant. De plus, Priestley et
al. [98] proposent une équation utilisée pour le béton armé qui dépend de la ductilité en
déplacement (équation 2.12). Cette dernière peut aisément être utilisée pour la maçonnerie
armée comme trouvée par Banting [19].
ξeq = 0,05 + 0,444
(
μΔ − 1
μΔπ
)
(2.12)
où μΔ : ductilité en déplacement du mur.
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Ensuite, un facteur de réduction 2.27 (équation 2.13) est calculé à partir de l’amortisse-
ment visqueux équivalent aﬁn de diminuer la demande en déplacement [98]. Ces corrections
sont eﬀectuées à l’étape du calcul de la période eﬀective (ﬁgure 2.27a).
Rξ =
(
0,07
0,02 + ξeq
)0,05
(2.13)
Dégradation de la rigidité :
L’adoucissement des courbes hystérétiques comme obtenu dans ce projet (ﬁgure 4.1)
montre bel et bien la présence de dégradation de la rigidité K. Tomazˇevicˇ a trouvé que
l’équation suivante montre bien cette variation [120].
K
Kg
= α(Δ/Δu)β (2.14)
où α et β : paramètres de dégradation de rigidité.
La rigidité initiale Kg est considérée comme étant la rigidité sécante lorsque le mortier
atteint 0,7 MPa en traction. Une autre manière de procéder est de calculer la rigidité
initiale pour un mur en porte à faux composé de la rigidité en ﬂexion et de la rigidité en
cisaillement calculées en série comme suit :
Kg =
1
h3w
3EmIg
+ hw
ArGm
(2.15)
Le développement de cette équation est expliqué à l’annexe E. Tout dépendant de
l’endommagement du mur, la rigidité est calculée selon les caractéristiques brutes du mur
(Ag, Ig) ou eﬀectives (Ae, Ie). Paulay et Priestley [92] proposent d’utiliser un facteur de
réduction α aﬁn de calculer les propriétés eﬀectives. Les équations 2.16 et 2.18 représentent
respectivement les valeurs limites inférieure et supérieure tandis que l’équation 2.17 est la
valeur proposée.
α =
(
0,2 + 2,5
P
f ′mAg
≤ 0,7
)
(2.16)
α =
(
100
fy
+
P
f ′mAg
)
(2.17)
α =
(
0,6 +
P
f ′mAg
≤ 1, 0
)
(2.18)
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À la suite de plusieurs recherches, El-Dakhakhni [44] a démontré qu’il est mieux de
représenter la courbe générée par l’équation 2.14 selon le déplacement inter-étage, car les
courbes tendent à se superposer davantage. De plus, même si des murs avec conﬁnements
diﬀérents sont introduits dans la courbe de régression, la corrélation reste dans les mêmes
ordres de grandeur [107]. Bref, grâce à la courbe moyenne, il est possible de trouver,
selon un état d’endommagement prescrit, la rigidité sécante correspondante. Ceci permet
d’estimer rapidement au départ du dimensionnement basé selon les déplacements (ﬁgure
2.27a) si la section est adéquate pour la ductilité en déplacement requise.
2.7.3 Dimensionnement basé selon la performance
L’appellation dimensionnement à la performance (en anglais performance-based design)
est très vague. À vrai dire, ce terme a plusieurs déﬁnitions, mais de manière générale, c’est
une méthode qui vériﬁe si la structure répond aux objectives de performance selon dif-
férentes intensités de séisme. Cette performance peut être sous forme d’une contrainte,
d’une charge, d’un déplacement cible, d’un déplacement inter-étage ou d’un état d’en-
dommagement cible. Alors, la vériﬁcation faite à propos de la capacité en rotation versus
la demande, qui est la dernière étape du dimensionnement basé selon les forces (ﬁgure
2.27), est en quelque sorte un dimensionnement à la performance. Cependant, une seule
demande est prescrite par le CNBC-15 [31] en comparaison avec les normes ATC-40,
FEMA 356 et ASCE 41-13 qui distingue des niveaux de performance. Par contre chaque
norme, mentionnée ci-dessous, a sa propre méthode qui la distingue l’une par rapport aux
autres.
− méthode du spectre de capacité - ATC-40 [34] ;
− méthode directe du spectre de capacité - FEMA 356 [52] ;
− méthode du coeﬃcient de déplacement - ASCE 41-13 [8] ;
− méthode par linéarisation - FEMA 440 [53].
2.7.4 Synthèse des méthodes de dimensionnement
Bref, le dimensionnement parasismique est en constante évolution. En eﬀet, plusieurs
chercheurs proposent des méthodes simpliﬁées aﬁn de réduire le temps de conception, ou
des méthodes parfois plus complexes, qui nécessitent certaines itérations pour optimiser le
dimensionnement, ou pour généraliser. Auparavant, les méthodes étaient principalement
développées aﬁn d’éviter l’exécution d’analyses dynamiques. Par contre, de nos jours,
avec les multiples recherches et la performance des ordinateurs, il est aisément possible
d’eﬀectuer ce type d’analyse.
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Le tableau 2.4 résume les caractéristiques structurales supposées au début du dimen-
sionnement et déterminées à la ﬁn du dimensionnement pour les trois approches présentées
dans ce chapitre.
Tableau 2.4 – Caractéristiques structurales pour chaque méthode de dimensionnement
Caractéristiques Dimensionnement basé selon
structurales les forces les déplacements la performance
Supposés
période (rigidité) déplacement rigidité
ductilité ductilité résistance
Déterminés
résistance période (rigidité) déplacement
déplacement résistance ductilité
2.8 COURBE DE FRAGILITÉ
L’utilisation de courbes de fragilité permet d’évaluer la vulnérabilité sismique d’une
manière probabiliste. En eﬀet, elles permettent de considérer le caractère aléatoire d’un
séisme et les incertitudes reliées aux propriétés d’une structure. En fait, ces courbes dé-
crivent la probabilité conditionnelle d’atteindre un état limite d’endommagement pour un
niveau donné d’intensité sismique qui s’exprime comme suit [104] :
Fragilité = P [LS|IM = y] (2.19)
où LS : état limite d’endommagement ;
IM : mesure d’intensité du séisme ;
y : condition réalisée pour la mesure d’intensité du séisme.
Aﬁn de faire ressortir adéquatement la fragilité en tenant compte de l’aléa sismique
ainsi que du comportement de la structure, il est important de choisir la bonne mesure
d’intensité (IM). L’accélération spectrale à la période fondamentale (Sa(T1)) est la me-
sure d’intensité optimale aﬁn d’évaluer la vulnérabilité sismique d’une structure tandis
que l’accélération de pointe au rocher est privilégiée pour l’évaluation d’un ensemble de
structures. Les courbes de fragilité sont produites selon trois méthodes.
Courbes de fragilité basées sur le jugement d’experts :
Cette procédure pour construire les courbes est très subjective et dépend directement
de l’expérience des experts ainsi que de leur rigueur durant l’enquête. Par sa grande
variabilité, elle est inadéquate pour ce projet de recherche.
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Courbes de fragilité empiriques :
Ce type de courbes est seulement possible à la suite d’un séisme ou de multiples essais
expérimentaux. Il est très rare de pouvoir obtenir ces courbes, car il est exceptionnel d’avoir
un séisme. De plus, de manière expérimentale, cette méthode est exigeante puisqu’il faut
exécuter plusieurs essais sur table vibrante, qui demande énormément de travail.
Courbes de fragilité analytiques :
Dans le cas où il est impossible d’obtenir assez d’observations réelles de dommages
structuraux, il faut développer les courbes de fragilité à l’aide d’une approche analytique.
Cette méthode consiste à sélectionner les accélérogrammes, à modéliser et à échantillonner
la structure, pour ﬁnalement générer les courbes de fragilité.
La réponse sismique peut être obtenue par une analyse dynamique incrémentale, par
une analyse dynamique temporelle linéaire ou non linéaire, par une analyse spectrale
élastique ou par une analyse statique non linéaire. Après, il est nécessaire de choisir l’état
limite d’endommagement de la structure associé à sa capacité structurale C, puis la mesure
d’intensité du séisme, celle-ci étant liée à la demande structurale D. Enﬁn, la fragilité du
système ou la probabilité de rupture Pf peut s’écrire sous la forme suivante [84] :
Pf = P
[
D
C
≥ 1
]
(2.20)
D’une manière plus précise, les équations 2.19 et 2.20 peuvent s’écrire sous la forme
d’une intégrale multiple dans laquelle il faut intégrer les variables X sur le domaine de
défaillance (D(X) ≥ C(X)).
Fragilité = Pf =
∫
D(X)≥C(X)
...
∫
f(X)dx (2.21)
Cette intégrale se résout par trois méthodes [104] [117] :
− méthode de ﬁabilité du premier ordre ;
− méthode de ﬁabilité du second ordre ;
− méthode utilisant la théorie statique (dérivées des simulations de Monte-Carlo).
Les analyses menées auparavant montrent que la fragilité peut être décrite de façon
adéquate à l’aide d’une fonction de répartition log-normale selon la méthode de ﬁabilité
du premier ordre comme suit [47] [48] [112] :
42 Chapitre 2. Revue de littérature
Pf (y) = Φ
[
ln(y/θ)
β
]
(2.22)
où Φ[ ] : fonction de répartition de probabilité de la loi normale centrée réduite ;
y : variable de demande ;
θ : médiane de la capacité ;
β : écart-type logarithmique de la capacité ou dispersion de IM .
2.8.1 Développement des courbes de fragilité analytiques
Comme mentionné ultérieurement dans cette section, l’utilisation de courbes de fragilité
dans le domaine du bâtiment en maçonnerie armée est très récente. Cependant, les trois
méthodes qui suivent peuvent tout de même être appliquées à ce type de structure.
Méthode du maximum de vraisemblance :
Cette méthode permet d’identiﬁer directement les deux paramètres de la loi log-normale.
Aﬁn d’y arriver, il faut modéliser l’issue des résultats numériques par une variable aléa-
toire de Bernouilli Y. En considérant i = 1, . . . , N échantillons, chaque échantillon ayant
deux possibilités soit le point de défaillance est atteint (xi = 1) ou non (xi = 0). Les
deux paramètres (médiane et dispersion) de l’équation 2.19 s’obtiennent en maximisant
la fonction de vraisemblance suivante [112] :
L(θ, β, xi) =
N∏
i=1
[Pf(yi)]xi[1 − Pf (yi)]1−xi (2.23)
où Pf : équation 2.22 ;
yi : mesure d’intensité sismique à laquelle l’échantillon est soumis ;
N : nombre total d’échantillons ;
xi : 1 ou 0 selon l’atteinte ou non d’un état limite donné par l’échantillon.
À la suite du tremblement de terre de Kobe en 1995, Shinozuka [112] a développé cette
méthode pour l’analyse des ponts. Malgré sa simplicité et son eﬃcacité, peu de références
de cette méthode sont disponibles à titre d’exemple. En eﬀet, la plupart des chercheurs
préfèrent la méthode suivante en raison de sa plus grande robustesse [69].
Méthode basée sur le modèle de demande et de capacité sismique :
Cette méthode repose sur un modèle probabiliste suivant une loi log-normale autant
pour la demande que pour la capacité, qui peut s’écrire comme suit [84] [117] :
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Pf = Φ
[
ln(SD/SC)√
β2RU + β
2
D + β
2
C
]
(2.24)
où SD : médiane de la demande sismique ;
SC : médiane de la capacité structurale ;
βRU : incertitude épistémique ;
βD : écart-type logarithmique de la demande ;
βC : écart-type logarithmique de la capacité.
À la suite d’un grand nombre d’analyses temporelles non linéaires, un modèle probabi-
liste de la demande sismique s’obtient à l’aide d’une régression linéaire. Cette dernière est
déterminée par la méthode des moindres carrés dans l’espace logarithmique de la façon
suivante [33] :
ln(SD) = ln(a) + b · ln(IM) (2.25)
Cette procédure est expliquée en détail par Padgett [87] et Tavares [117] pour le déve-
loppement des courbes de fragilité des ponts au Canada.
Méthode d’échantillonnage avec normalisation de l’intensité sismique :
Comparativement aux deux méthodes précédentes, celle-ci permet de déterminer la
probabilité de défaillance de la manière suivante pour chaque niveau d’intensité à l’étude
[68] [104] :
Pf =
nf
N
(2.26)
où nf : nombre d’échantillons ayant atteint l’état limite ;
N : nombre total d’échantillons simulés.
De plus, cette méthode permet d’avoir une dispersion distincte à chaque intensité,
contrairement aux deux autres méthodes pour lesquelles elle est identique pour le do-
maine entier. Les diﬀérentes probabilités de défaillance choisies auparavant peuvent être
trouvées à partir d’analyses dynamiques incrémentales (Incremental Dynamic Analysis,
IDA) étalonnées à chaque intensité ou d’analyses à bandes multiples (Multiple Stripes Ana-
lysis, MSA) où le choix d’accélérogrammes change à chaque intensité. L’analyse à bandes
multiples est de loin préférée, car les propriétés d’un accélérogramme comme son contenu
fréquentiel dépendent fortement de son intensité [16]. Cependant, le temps de calcul est
colossal, en raison d’un grand nombre d’analyses dynamiques temporelles non linéaires.
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2.8.2 Courbes de fragilité dans le domaine de la maçonnerie
Depuis le début du XXIe siècle, plusieurs chercheurs ont produit des courbes de fragilité
pour diﬀérents types de structure autres que les bâtiments en maçonnerie, tels que les
ponts [117], les cadres en acier [33] et les barrages [49]. La plupart des recherches menées
sur la maçonnerie portent seulement sur des bâtiments en maçonnerie non armée. C’est
seulement suite à de nouveaux essais quasi-statiques menés à McMaster University que des
chercheurs ont vu l’intérêt de produire des courbes de fragilité aﬁn de montrer l’eﬃcacité
de ce système de résistance des forces sismiques. Les quatre seules études conduites sur la
maçonnerie armée sont résumées ci-dessous.
Murcia et Shing, 2011 [83] :
Basé sur les essais exécutés par Shing [111] et Shedid [108], Murcia et Shing ont eﬀectué
des analyses numériques aﬁn de produire des courbes de fragilité analytiques selon des
états limites basés sur la résistance du mur comme montré au préalable au tableau B.1.
Ceci est appliqué sur un bâtiment de quatre étages dimensionné selon la norme ASCE
7-05. Le bâtiment est modélisé à partir d’éléments à ﬁbres sur la plateforme OpenSees en
considérant une rigidité élastique en cisaillement de 20 % de la rigidité totale. Un total de
33 analyses dynamiques temporelles non linéaires sont exécutées.
Zamora et van de Lindt, 2013 [126] :
Les modèles numériques sont basés sur trois essais quasi-statiques et trois essais dyna-
miques pour les murs en plans et hors plans faits par Klingner [64]. Ceci a pour but de
modéliser un bâtiment d’un étage comprenant six murs en parallèle dont deux hors plan,
à l’aide du logiciel SAPWood 2.0. Contrairement à Murcia, Klingner a utilisé des ressorts
SAWS-type qui nécessitent 10 paramètres pour décrire le comportement hystérétique. En-
ﬁn, les états limites d’endommagement sont basés sur le déplacement inter-étage prescrit
par l’ASCE 41-06 [7]. Les courbes de fragilité sont composées de 22 analyses dynamiques
temporelles non linéaires.
Mojiri et El-Dakhakhni, 2015 [82] :
Dans la même recherche, ils ont eﬀectué six essais à échelle réduite sur une table vi-
brante d’un mur à deux étages. Ces murs sont dimensionnés selon l’armature minimum
prescrite par la norme CSA S304.1-04 [35]. À l’aide de ces tests, ils ont modélisé le com-
portement cyclique grâce au logiciel Ruaumoko avec des éléments poutres Giberson. Ces
derniers utilisent le comportement hystérétique de Fukada. Aﬁn de produire les courbes
de fragilité, ils utilisent l’arrivée d’un évènement majeur tel que la ﬁssuration, la plastiﬁ-
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cation ou la résistance ultime de la section pour caractériser les niveaux de performance.
Un total de 30 tremblements de terre synthétiques ont été produits dans le but de couvrir
le domaine complet de l’intensité, soit entre 0.1 et 1.5g.
Siyam, 2015 [116] :
Le modèle numérique est basé sur six essais quasi-statiques à échelle réduite. Le bâti-
ment de deux étages possède à la fois des murs couplés par le biais de la dalle, des murs
avec ailes et des murs rectangulaires. La totalité est dimensionnée selon la norme CSA
S304-14 [36]. Les niveaux de performance sont similaires à ceux que Shing [83] a utilisés
qui sont illustrés dans le FEMA P-58 [55]. L’auteur a eu recours à l’analyse dynamique
incrémentale (IDA) aﬁn de produire les courbes de fragilité.
Les quatre études ont considéré les eﬀets P-Δ lors de leurs analyses. De plus, ils ont
tenu compte du caractère aléatoire du séisme en choisissant des séismes historiques ou
synthétiques qui possèdent un contenu fréquentiel, une durée de mouvement fort et une
accélération de pointe au rocher diﬀérents. Par contre, ils ont tous négligé l’incertitude
reliée aux propriétés de la structure.

Chapitre 3
Programme expérimental
3.1 MONTAGE EXPÉRIMENTAL
Le montage expérimental de ce projet est composé d’un mur en maçonnerie armé
complètement rempli de coulis chargé latéralement de manière quasi-statique et cyclique.
Les dimensions hors tout correspondent avec celles de l’expérimentation d’Yvener Gertin
[58], soit une longueur de 3000 mm et une hauteur de 3015 mm. Ce choix concorde avec
les dimensions d’un mur typique observable dans les écoles du Québec. Il est composé de
blocs de maçonnerie en béton de dimensions nominales 200 × 200 × 400 mm (8 × 8 × 16")
et de demi-blocs 200 × 200 × 200 mm (8 × 8 × 8"). Le mortier utilisé aﬁn d’assembler
les blocs correspond à celui de type S. Yvener Gertin a dimensionné le mur selon la norme
CSA S304.1-04 [35] et MSJC 2011 [32]. Le ferraillage est montré à l’annexe D. Un maitre
maçon a construit le mur et les prismes pour la caractérisation mécanique par souci de
représenter adéquatement la réalité.
Figure 3.1 – Dimensions du mur expérimental
Aﬁn de simpliﬁer l’exécution des essais, une fondation très rigide en béton armé est
construite et ﬁxée à la dalle épaisse du laboratoire à l’aide de huit ancrages Dywidag
formant un encastrement parfait. La charge est appliquée par deux vérins de 500 kN de
capacité maximale sur la poutre de transfert située au-dessus du mur. Cette dernière a
une section de 250 mm de large et 425 mm de hauteur.
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3.2 CARACTÉRISATION DES MATÉRIAUX
Cette partie permet dans un premier temps d’estimer avec une plus grande précision
la résistance de diﬀérents matériaux selon les diﬀérents états limites. En eﬀet, comme
expliqué ultérieurement à la section chargement, la résistance à l’apparition de la pre-
mière plastiﬁcation est nécessaire, car elle dicte l’historique du chargement de l’essai. Les
propriétés mécaniques obtenues expérimentalement sont ensuite utilisées dans les modèles
numériques. Ceci évite de faire appel aux valeurs minimales prescrites par la norme, qui
engendrent une divergence des résultats. Par contre, il est impossible d’utiliser les valeurs
obtenues en 2014 par Yvener Gertin [58] en raison d’une possibilité d’écarts considérables
entre les lots, alors une nouvelle caractérisation sur le lot utilisé pour ce projet est indis-
pensable. Le tableau 3.1 résume les essais de caractérisation eﬀectués ainsi que la propriété
recherchée.
Tableau 3.1 – Normes utilisées pour la caractérisation des matériaux
Matériau (nombre d’essais)
Norme Propriété
ASTM mécanique
Maçonnerie
1 unité de bloc (3) C140-14 f ′m, Em
2 moitiés d’unité de bloc (3) C1314-12 f ′m, Em
2 unités de bloc (3) C1314-12 f ′m, Em
panneau de mur à échelle réduite (3) C1314-12 f ′m, Em
prisme 4x4 (3) E519-10 vcr, Gm
Coulis
prisme de coulis (3) C476-10 f ′g
Armature
barre en traction (3) A615-14 fy, fu
Chaque essai est répété jusqu’à l’atteinte d’un coeﬃcient de variation (COV) inférieur
à 15 % avec au moins trois échantillons comme exigé par la norme ASTM. De plus, la
résistance spéciﬁque en compression de la maçonnerie est calculée selon quatre diﬀérents
montages complètement remplis de coulis comme identiﬁé dans le tableau 3.1, et ce, dans le
but de voir quel essai concorde le mieux avec la réalité. Il est important de mentionner que
l’objectif de ce projet est d’obtenir les résistances les plus représentatives de l’échantillon.
Ainsi, il n’est pas nécessaire d’utiliser la méthode proposée à l’annexe D de la norme CSA
S304-14 [36], qui a pour but d’avoir un intervalle de conﬁance de 95 %.
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Cependant, il est nécessaire d’apporter des corrections aux courbes pour tenir compte
de certains facteurs, tels que la ﬂexibilité de la presse utilisée et le facteur d’échelle. De
plus, une courbe moyenne est tracée aﬁn d’avoir une courbe contrainte-déformation la plus
représentative pour les modèles numériques. Enﬁn, puisque le mur d’Yvener Gertin [58]
est utilisé aﬁn de comparer les modèles numériques, ses résultats sont présentés, mais sans
toutefois aﬃcher les courbes contrainte-déformation.
3.2.1 Armature
Dans ce projet de recherche, toutes les barres d’armature horizontales et verticales sont
de nuance 400W, comme exigé dans les projets où le dimensionnement sismique requiert
la ductilité du bâtiment. Les essais sont exécutés à l’aide d’une presse Instron. Dans le but
d’avoir leurs limites élastique et ultime ainsi que leur déformation, une courbe moyenne
est obtenue grâce aux trois spécimens illustrés à la ﬁgure 3.2. En plus d’avoir un COV
inférieur à 15 %, les résistances obtenues respectent les exigences minimales de la norme
CSA G30.18.
a) armature 10M b) armature 15M
Figure 3.2 – Relation contrainte-déformation expérimentale de l’acier
3.2.2 Maçonnerie
La totalité des blocs de maçonnerie provient du distributeur Maçonnex établi à Sher-
brooke. Aﬁn d’avoir la résistance en compression représentative des blocs dans un mur
complet, une conversion est nécessaire aﬁn de tenir compte de l’hétérogénéité des maté-
riaux du mur et du facteur d’échelle. Ceci se calcule à partir du tableau 4 de la norme CSA
S304.1-14 [36]. Alors, pour un bloc avec un mortier de type S, la résistance corrigée est de
14,2 MPa. Pour la résistance en compression des prismes, le calcul diﬀère. En eﬀet, pour
le calcul du facteur d’échelle, il est nécessaire de consulter l’annexe D de la norme CSA
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S304-14 [36], dont les valeurs dépendent du rapport d’élancement (h/e). Pour un élan-
cement de 2, le facteur est de 0,8, alors la résistance corrigée est de 23,6 MPa. Pour les
prismes de deux unités complètes, la méthode utilisée précédemment est toujours valable,
tout comme le facteur de 0,8, puisque le ratio est identique. Ainsi, la résistance corrigée
est de 22,4 MPa.
a) 1 bloc après rupture b) relation σ − 	 de 1 bloc
c) 2 demi-blocs après rupture d) relation σ − 	 de 2 demi-blocs
e) 2 blocs après rupture f) relation σ − 	 de 2 blocs
Figure 3.3 – Essais en compression sur un bloc, deux demi-blocs et deux blocs
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Le mur à échelle réduite est constitué de quatre rangs de blocs (en anglais 4 running
bond) comme illustré à la ﬁgure 3.4a. Les dimensions de ce montage sont donc de 800 mm
en hauteur et 600 mm en largeur. La méthode du facteur d’échelle est toujours valide,
cependant, pour ces diﬀérentes dimensions, le facteur devient 0,96. Ainsi la valeur corrigée
est de 23,4 MPa.
b) éclatement de la maçonnerie à la ﬁn de l’essai
a) montage expérimental c) relation σ − 	 expérimentale
Figure 3.4 – Essais en compression sur un panneau réduit à quatre rangs
Comme l’étude le montre, le module élastique est très variable [63]. Il est donc nécessaire
d’avoir un minimum de cinq échantillons avec un COV inférieur à 15 % aﬁn d’avoir une
estimation raisonnable de cette propriété [36]. Cependant, puisqu’Yvener Gertin [58] a
seulement fabriqué trois échantillons de chaque conﬁguration, dans le cadre de ce projet,
aﬁn d’être concordant avec les travaux précédents, les essais se limitent à trois même s’ils
sont utilisés pour le module élastique. Comme mentionné à l’article D.4.6 de la norme
CSA S304-14 [36], le module est calculé à partir de la moyenne des modules sécants entre
0,05 et 0,33 de la valeur de la résistance maximale.
52 Chapitre 3. Programme expérimental
Les murs de maçonnerie trapus (hw/lw ≤ 1) sont plus propices à avoir des ﬁssures
diagonales puisque leur comportement est dominé par le cisaillement. Il est important
d’obtenir le module de cisaillement initial ainsi que la résistance en cisaillement et la
déformation angulaire au moment de la ﬁssuration à partir de l’essai de compression
diagonale. La résistance moyenne à la ﬁssuration (ﬁgure 3.5) est calculée selon la moyenne
des résistances et des déformations.
b) ﬁssuration du prisme
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a) montage expérimental après rupture c) relation τ − γ expérimentale
Figure 3.5 – Essais de compression diagonale des prismes 1200 x 1200 mm
3.2.3 Résumé des propriétés mécaniques
Le tableau 3.2 résume les résultats obtenus dans la caractérisation des matériaux qui
servent à la prédiction des résultats et à la modélisation des murs en maçonnerie armée tes-
tés à l’Université de Sherbrooke. De plus, la ﬁgure 3.6 illustre les quatre courbes moyennes
corrigées obtenues à partir des essais de compression centrée. La courbe à un bloc diverge,
tandis que les trois autres courbes concordent davantage avec les essais réalisés par Priest-
ley [99]. Pour les modules, les valeurs trouvées par Yvener Gertin [58] sont approximatifs
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puisqu’il a utilisé le déplacement de la presse tandis que dans ce projet, la moyenne des
quatre potentiomètres à chaque extrémité de la plaque est utilisée, ce qui représente da-
vantage la réalité. Par sa constance, les résultats du panneau réduit sont utilisés pour les
calculs futurs, malgré le fait que les trois courbes soient très similaires. De plus, comme
mentionnée à l’article 5.1.2.2 [36], puisque la résistance du coulis est inférieure à celle de
la maçonnerie, une correction est nécessaire.
Tableau 3.2 – Résumé des propriétés mécaniques obtenues
Matériau
Propriété
M05† M10†
mécanique
Armature (MPa)
10M fy 460 475
fu 652 748
15M fy 431 440
fu 561 583
Maçonnerie (MPa)
1 unité de bloc f ′m (Em) 14,2 (4070) 13,1 (2050)
2 moitiés d’unité de bloc f ′m (Em) 23,6 (9360) 20,2 (6570)
2 unités de bloc f ′m (Em) 22,4 (9040) 16,9 (4080)
panneau de mur à échelle réduite f ′m (Em) 23,4 (9700) 21,0 (6730)
prisme 4x4 vcr (Gm) 1,81 (4590) 2,20 (4760)
Coulis (MPa)
prisme de coulis f ′g 14,0 17,7
† : La valeur signiﬁe le pourcentage espéré de la charge axiale appliquée sur le mur.
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Figure 3.6 – Comparaison des courbes contrainte-déformation de la maçonnerie
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3.3 ESSAI CYCLIQUE QUASI-STATIQUE
3.3.1 Chargement
Tel que recommandé par la FEMA [54], il est nécessaire d’établir le premier évènement
majeur qui dans le cas d’un mur de maçonnerie armée, concorde avec la première plasti-
ﬁcation des armatures verticales (Δy) se situant aux extrémités du mur. Il est important
de bien identiﬁer cet évènement, car il dicte le reste du chargement. Avant d’entamer
l’essai, un prétest à très faible déplacement permet de s’assurer que l’instrumentation est
fonctionnelle. Ce déplacement doit être inférieur à celui du moment de ﬁssuration calculé
théoriquement aﬁn de garder intact le spécimen. Par contre, le cycle suivant, qui est à
75 % de la charge théorique de plastiﬁcation, permet de ﬁssurer la section dans les deux
sens aﬁn d’atteindre la rigidité ﬁssurée avant l’apparition de la première plastiﬁcation. Le
Δy se trouve selon la théorie expliquée à la section 3.3.3. Toutefois, la plastiﬁcation est
conﬁrmée à partir des jauges à chaque extrémité tel qu’illustrées à la ﬁgure 3.8b. Enﬁn,
des multiples de Δy sont faits à deux reprises dans les deux sens jusqu’à l’atteinte de
l’instabilité du mur ou après avoir dépassé une perte de 20 % de la résistance maximale.
Il importe de mentionner que le chargement est eﬀectué en force aﬁn d’éviter une torsion
due à un diﬀérentiel de force entre les deux vérins (ﬁgure 3.7b). De plus, la charge axiale
de 475 kN est seulement appliquée par les deux tiges du centre aﬁn de permettre une
rotation libre en tête du mur.
a) protocole de chargement cyclique b) système de guidage [58]
Figure 3.7 – Montage expérimental et chargement employé
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3.3.2 Instrumentation
Le spécimen est muni de 27 capteurs de déplacement (24 potentiomètres, 3 LVDT )
ainsi que de 29 jauges de déformation comme montré à la ﬁgure 3.8. Il est à noter que
ce choix de conﬁguration diﬀère de celui de Yvener Gertin [58] en raison des informations
additionnelles recherchées. En eﬀet, ces modiﬁcations permettent d’obtenir la pénétration
des déformations dans la fondation, le glissement à la base ainsi qu’un meilleur suivi de
la région inélastique à la base. Le tableau 3.3 indique quel est le type de déplacement
mesuré par chaque capteur. L’utilisation de capteurs a pour but principal d’identiﬁer la
contribution de chaque type de déplacement aussi longtemps que possible durant l’essai,
aﬁn de mieux modéliser ce dernier.
a) positionnement des capteurs de déplacement b) positionnement des jauges
Figure 3.8 – Instrumentation du mur d’essai
Tableau 3.3 – Détails des capteurs de déplacement
Capteur Course (mm) Description
LVDT
1-2 12,7 Déplacement en glissement
13 2,5 Déplacement de la fondation
Potentiomètres
3-4 25,4 Soulèvement du mur
5-6 127 Déplacement en cisaillement
7 50,8 Déplacement latéral (rotule plastique)
8-10 127 Déplacement latéral (rotule plastique)
11-12 254 Déplacement latéral
14-23 50,8 Courbure (rotule plastique)
24-27 127 Courbure
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3.3.3 Prévisions
À partir de concepts tels que l’analyse de section et la charge virtuelle, il est possible
d’estimer les résistances à diﬀérents états limites ainsi que le déplacement à la tête du
mur comme illustré au tableau 3.4. Pour le calcul de résistance à la ﬁssuration, l’équation
3.1 de l’article 10.14.2 de la norme CSA S304-14 [36] permet de trouver le moment de
ﬁssuration (Mcr).
Mcr =
ft + fcs
yt
Ig (3.1)
où ft : résistance à la traction en ﬂexion du mortier ;
fcs : contrainte de compression axiale ;
yt : distance entre le centre de gravité et la ﬁbre la plus tendue ;
Ig : moment d’inertie de la section brute.
L’analyse de section permet de trouver la résistance à la première plastiﬁcation (Vyt)
en imposant une déformation y = fy/Es à l’armature extrême du mur dans le but de
trouver un axe neutre qui satisfait l’équilibre des forces. Le même principe est appliqué
pour la résistance à l’ultime (Vut), en imposant une déformation maximale en compression
de 0,0025 à l’extrémité de la maçonnerie. Cette valeur de déformation est établie par la
norme CSA S304-14 [36] à l’article 16.8.6. En dernier lieu, pour trouver le cisaillement
développé dans le mur, il faut diviser le moment ﬂéchissant par le bras de levier qui dans
ce cas, est la hauteur du mur. Le tableau 3.4 résume les calculs théoriques eﬀectués avant
l’exécution des essais aﬁn d’avoir une meilleure idée du comportement du mur à l’étude.
Les valeurs entre parenthèses représentent le déplacement inter-étage.
Tableau 3.4 – Prédictions théoriques des états limites
Pf/(f ′m·Ag)
Fissuration Plastiﬁcation Ultime
Vcrt Δcrt Vyt Δyt Vut Δut
(%) (kN) (mm) (kN) (mm) (kN) (mm)
4,52 151 0,5 (0,02 %) 344 2,8 (0,10 %) 465 20,7 (0,80 %)
Chapitre 4
Analyses et interprétation des
résultats
Ce chapitre illustre les résultats obtenus de l’essai quasi-statique exécuté sur le mur en
maçonnerie armée soutenant une charge axiale égale à 4,52 % de sa capacité en compres-
sion centrée. Durant l’essai, la charge axiale a varié de plus au moins 5 %. Les déplacements
sont incrémentés par des multiples de Δy comme illustrés à la ﬁgure 4.1 Ces résultats per-
mettent en premier lieu de comparer les valeurs théoriques aux valeurs expérimentales.
D’autre part, l’analyse du comportement du mur permet d’élaborer un modèle numérique
complet qui intègre toutes les composantes permettant de caractériser un mur en ma-
çonnerie armée. Cette analyse est présentée au chapitre 5. Enﬁn, les diﬀérents niveaux de
performance permettent d’évaluer les réparations des murs en maçonnerie armée nécessaire
à partir des courbes de fragilité.
Figure 4.1 – Réponse hystérétique du mur en maçonnerie armée en plan
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4.1 COURBE FORCE-DÉPLACEMENT
Tout d’abord, la ﬁgure 4.1 montre la courbe hystérétique accompagnée des points
qui la caractérisent. À première vue, la courbe est symétrique en raison de la géométrie
symétrique du mur. À l’aide des outils de calcul fournis à l’annexe E, il est possible de
dissocier l’apport de chaque type de déplacement. En eﬀet, comme montré à la ﬁgure
4.2, trois types de déplacement représentent celui enregistré à la tête du mur, soit le
déplacement en ﬂexion, en cisaillement et en glissement. Chaque courbe est propre à son
type d’eﬀort. Le déplacement en ﬂexion est plus prépondérant au départ, tandis que vers
la ﬁn de l’essai, le déplacement en ﬂexion et en cisaillement sont similaire. La ﬁgure 4.3
permet de mieux percevoir cette variation selon la ductilité en déplacement.
a) ﬂexion b) cisaillement c) glissement
Figure 4.2 – Réponse hystérétique de chaque type de déplacement
a) vers l’est (-) b) vers l’ouest (+)
Figure 4.3 – Répartition des déplacements selon la ductilité en déplacement
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De toute évidence, le déplacement en glissement est moindre comparativement aux
autres avec une valeur maximale de 16 % en sens positif et de 10 % dans le sens opposé.
Cette diﬀérence s’explique par le fait que le mur est engagé en premier lieu dans le sens
positif ce qui provoque un déplacement résiduel. Ensuite, le déplacement en cisaillement
représente environ 20 %, ce qui concorde avec la valeur obtenue par Shing [111]. Par
contre, après 4Δy, la proportion du cisaillement augmente jusqu’à une valeur de 45 %.
Ceci montre l’importance de considérer le cisaillement d’une manière non linéaire. Le
restant est représenté par le déplacement en ﬂexion, alors même si le mur possède un
rapport d’élancement inférieur à un, le comportement dominant est tout de même en
ﬂexion.
4.2 LONGUEUR DE LA ROTULE PLASTIQUE
La longueur de la rotule plastique est calculée selon la méthode de Priestley et Paulay
[92]. Ceci se fait à partir de la courbure à la plastiﬁcation et à l’ultime obtenues à 160 mm
de la base, comme illustrées à la ﬁgure 4.4. Lorsque le déplacement en tête est de 9,8 mm,
il est nécessaire d’avoir une rotule plastique de 683 mm. Les trois plus récentes équations
(tableau 4.1) sont utilisées aﬁn de vériﬁer si elles concordent bien avec l’essai. Avec moins de
6 % d’erreur, elles idéalisent bien le comportement non linéaire. Les jauges de la fondation
ont permis de conﬁrmer que la déformation des barres dépasse l’interface mur-fondation,
ce qui justiﬁe d’utiliser la première équation proposée par Priestley et Paulay [98]. Enﬁn,
d’une manière plus qualitative, l’évolution des déplacements latéraux le long du mur (ﬁgure
4.5) montre approximativement où se concentre la rotation, qui correspond avec le centre
de la rotule plastique. La longueur de la rotule plastique est inférieure à 720 millimètres
puisqu’au-delà de cette hauteur le déplacement est linéaire (ﬁgure 4.5). Ainsi, les valeurs
théoriques conﬁrment le bien-fondé des résultats expérimentaux.
Tableau 4.1 – Comparaison des longueurs de rotule plastique
Équation théorique Référence lp.exp (mm) lp.th (mm) lp.exp/lp.th
0,2(fu/fy − 1) · hw + 0,1lw + 0,022dbfy [98] 651 1,05
(0,2lw + 0,05hw)(1 − 1,5Pf/f ′mAg) ≤ 0,8lw [24] 683 679 1,00
0,25hw + 0,5lw
√
Asvfyv/sv
Ashfyh/sh
≤ min(1,5lw, hw) [17] 722 0,94
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Figure 4.4 – Évolution de la courbure le long du mur
Figure 4.5 – Évolution du proﬁl du déplacement latéral
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4.3 RIGIDITÉS LATÉRALES
Le calcul théorique de la rigidité peut facilement se faire avant et après ﬁssuration de
la maçonnerie. Comme mentionné dans la revue de littérature, la rigidité est la somme en
série de celle en ﬂexion et en cisaillement. La rigidité initiale est calculée avec les propriétés
géométriques brutes tandis que la rigidité ﬁssurée est calculée avec le facteur de réduction
α proposé par la norme CSA S304-14 (équation E.7 et E.8). Au départ, le facteur multiplie
uniquement le moment d’inertie puisque les seules ﬁssures apparentes sont horizontales.
Comme à l’état ultime, les ﬁssures diagonales sont nettement apparentes, il est nécessaire
de multiplier l’aire de cisaillement par le facteur de réduction α. Les rigidités concordent
bien jusqu’à la plastiﬁcation comme illustrées au tableau 4.2. La raison d’une rigidité
expérimentale initiale inférieure peut s’expliquer par le fait que pendant le prétest, le
déplacement a créé de minces ﬁssures qui aboutissent en une rigidité inférieure. Enﬁn, la
rigidité à l’ultime est loin de cadrer avec l’équation 2.15.
Tableau 4.2 – Comparaison des rigidités
Rigidité Expérimentale (kN/mm) Théorique (kN/mm) Kexp/Kth
Initiale 280 305 0,92
Fissurée à Vy (Ie) 153 141 1,09
Fissurée à Vu (Ie et Ae) 44 102 0,43
4.4 RÉSISTANCES ET DÉPLACEMENTS
À partir des analyses de section exécutées à la ﬁn du chapitre 3 et des rigidités calculées
précédemment, il est possible de calculer un déplacement. Tout d’abord, comme montrée
au tableau 4.3, la résistance à la plastiﬁcation est un peu surestimée alors que celle à
l’ultime correspond bien. Toutefois, en raison d’une variation dans la rigidité ainsi que
dans la résistance, mais d’une moindre façon, les déplacements ne correspondent pas. En
eﬀet, le déplacement à la plastiﬁcation est deux fois moins grand, alors qu’à l’ultime il est
deux fois plus grand. Cette divergence des résistances et du même coup des déplacements
peut s’expliquer par le fait que les sections ne restent pas planes en raison de l’hétérogénéité
du matériau et d’un rapport d’élancement inférieur à un.
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Tableau 4.3 – Comparaison des déplacements à partir de la rigidité
Expérimentale Théorique exp/th
Plastiﬁcation
Vy (kN) 290 344 0,84
Ky (kN/mm) 153 141 1,09
Δy (mm) 1,4 2,4 0,58
Ultime
Vu (kN) 462 465 0,99
Ku (kN/mm) 44 102 0,22
Δu (mm) 9,8 4,6 2,27
Une autre méthode permet de calculer les déplacements en utilisant la courbure comme
proposée par Priestley et Paulay. À partir des mêmes analyses de section, la courbure est
insérée dans les équations détaillées à l’annexe E. Puisque l’équation de la longueur de la
rotule plastique de Priestley et Paulay considère la pénétration des déformations, cette
dernière est utilisée dans les calculs du déplacement à l’ultime du tableau 4.4. Encore une
fois, les déplacements sont surestimés en raison des courbures qui sont deux fois moins
grandes. Ceci montre que cette méthode ne s’applique pas à des murs trapus. En eﬀet,
cette méthode est plus réaliste lorsque le rapport d’élancement est plus élevé en raison
d’un comportement en ﬂexion pure. En revanche, la ductilité en courbure est sensiblement
pareille.
Tableau 4.4 – Comparaison des déplacements à partir de la courbure
Expérimentale Théorique exp/th
Plastiﬁcation
Vy (kN) 290 344 0,84
ϕy (x10−6 rad/mm) 0,50 0,98 0,51
Δy (mm) 1,4 2,8 0,50
Ultime
Vu (kN) 462 465 0,99
ϕu (x10−6 rad/mm) 4,63 10,65 0,43
Δu (mm) 9,8 20,7 0,51
μϕ 9,3 11,4 0,82
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4.5 OBSERVATIONS RELEVÉES DURANT L’ESSAI
Les premiers signes de dommage sont apparus à un déplacement de 0,7 mm, alors
que de minces ﬁssures horizontales se prolongeaient sur la moitié d’un bloc (ﬁgure 4.6a).
Les premières ﬁssures diagonales apparaissent pendant le cycle à 7Δy qui correspond à
la résistance maximale (ﬁgure 4.6c). La propagation des ﬁssures tant horizontales que
diagonales s’est poursuivie sur le deux tiers du mur. La première ﬁssure verticale est
survenue du côté droit (ouest) pendant le huitième cycle et a continué jusqu’à l’éclatement
de la maçonnerie à partir du cycle 14Δy, qui correspond à une perte de 20 % de résistance
(ﬁgure 4.6d et 4.8). Il est diﬃcile de conﬁrmer que cela concorde avec un ﬂambement
de l’armature verticale, mais chose certaine, à partir du cycle suivant, il était possible
d’observer le ﬂambement de cette dernière. L’essai s’est terminé après avoir vu une énorme
perte de résistance entre deux cycles et en sachant que la résistance du mur avait chutée de
plus de 20 %. Enﬁn, la mesure des ouvertures de ﬁssures lors du test permet de quantiﬁer
l’importance de la réhabilitation à exécuter à la suite d’un séisme à diﬀérents niveaux de
performance.
a) ﬁssuration b) plastiﬁcation et 80 % de Vmax c) Vmax
d) perte de 20 % de Vmax e) ﬁn de l’essai
Figure 4.6 – Endommagements selon les niveaux de performance
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Les épaisseurs de ﬁssure concordent avec celles mentionnées dans les recherches de
Banting [17]. Le type de ﬁssures fait appel à des interventions diﬀérentes lors de la réhabi-
litation, qui sont résumées au tableau 4.5. Alors, selon ce test, le choix des déplacements
inter-étages est choisi pour la génération des courbes de fragilité. Ce déplacement n’est
pas trop conservateur contrairement à ceux utilisés par Mojiri [82] et Shing [83], mais tout
de même sécuritaire et facile à identiﬁer lors des analyses.
Tableau 4.5 – Ampleur des réparations selon l’épaisseur des ﬁssures
Type de ﬁssure Ouverture Réparation
Fermée 1,6 mm (1/16") Peinturage et injection limitée d’époxy
Ouverte 3,2 mm (1/8") Injection intensive d’époxy
Sévère 6,4 mm (1/4") Remplacement partiel ou complet du mur
Figure 4.7 – État du mur à Vmax, 7Δy = 9, 8 mm (Δ% = 0, 38 %)
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Figure 4.8 – État du mur à 20% de perte de résistance, 14Δy = 19, 6 mm (Δ% = 0, 76 %)
Figure 4.9 – État du mur à la ﬁn de l’essai, 16Δy = 22, 4 mm (Δ% = 0, 86 %)
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4.6 CONCLUSIONS
À la suite de l’analyse des résultats produits pendant l’essai quasi-statique, plusieurs
éléments peuvent être considérés lors des prochains chapitres. Tout d’abord, il est impor-
tant de considérer le comportement non linéaire du cisaillement en raison de sa variation
non négligeable durant l’essai. Par la suite, il est raisonnable d’utiliser l’équation de Priest-
ley et Paulay pour la longueur de la rotule plastique. En troisième lieu, il est diﬃcile de
bien prédire les déplacements selon la théorie de Navier-Bernouilli, car les sections planes
ne restent pas planes en raison des fortes déformations en cisaillement et de l’hétérogé-
nité du mur. Enﬁn, les états d’endommagement déﬁnis par l’ASCE [8] représentés par
un déplacement inter-étage sont considérés pour la fabrication des courbes de fragilité au
chapitre 7 puisqu’ils sont représentatifs de la réalité.
Chapitre 5
Prédiction du comportement
5.1 MODÈLES NUMÉRIQUES
5.1.1 Loi de comportement des matériaux
Maçonnerie
Le logiciel OpenSees [78] n’oﬀre pas de lois de comportement pour la maçonnerie, cepen-
dant ce matériau peut s’apparenter au béton en raison de son comportement similaire.
Pour les blocs creux faits en béton rempli de coulis, la loi la plus commune et acceptée
est celle de Kent-Scott-Park illustrée à la ﬁgure 5.1a [99]. Dans le logiciel OpenSees, cette
courbe est jumelée aux travaux de Karsan-Jirsa [62] pour la dégradation linéaire lors du
chargement/déchargement pour donner le matériau Concrete01 (ﬁgure 5.1a), qui néglige
la résistance en traction. Toutefois, le logiciel propose des comportements additionnels
qui considèrent la traction dans le béton tel que le matériau Concrete06 (ﬁgure 5.1b).
Ce dernier est basé sur la courbe Thorenfeldt [95] pour la compression accompagnée de
celle de Belarbi et Hsu [21] pour la rigidité non linéaire en traction. Le déchargement en
compression correspond à 7,1 % de Em comme proposé par Palermo et Vecchio [89]. Les
deux modèles sont à l’étude aﬁn de voir la pertinence de considérer la traction dans les
blocs de béton sur le comportement hystérétique.
a) Concrete01 b) Concrete06
Figure 5.1 – Courbes σ- expérimentales et numériques de la maçonnerie
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Acier
La plus simple loi de comportement de l’acier est la courbe bilinéaire qui est utilisée
dans les normes représentée par le matériau Steel01. Cependant, cette idéalisation est
très limitée en ce qui a trait aux paramètres de durcissement (en anglais hardening). Par
contre, le matériau Steel02, développé par Giuﬀré-Menegotto-Pinto [80], permet d’avoir
un lissage dans la transition entre le domaine élastique et plastique grâce au coeﬃcient R
représentant l’eﬀet Bauschinger. Pour de l’acier standard, le manuel d’utilisation suggère
une valeur pour les coeﬃcients Ro, cR1 et cR2 de 20, 0,925 et 0,15 respectivement. De
plus, le rapport de durcissement b permet d’établir un lien entre le module initial et celui
post-plastiﬁcation. Dans le but de représenter le plus adéquatement possible la courbe
expérimentale, la méthode des moindres carrés est utilisée pour trouver une valeur b
qui minimise l’écart sur le domaine complet. Cette procédure est appliquée sur la courbe
moyenne trouvée au préalable au chapitre 3. Les barres 10M et 15M ont respectivement une
valeur de 0,019 et 0,007. Une seconde loi est considérée, soit le matériau Steel4. Ce dernier
constitue une amélioration du matériau Steel02. En eﬀet, ce dernier présente une erreur
dans la formulation du durcissement cinématique à faible cycle, alors pour y remédier,
le matériau Steel4 est forcé à converger vers le cycle précèdent grâce à la sauvegarde
de l’historique pendant les calculs. De plus, il permet de mieux représenter la courbe à
l’aide de son plateau ultime. La ﬁgure 5.2 présente la courbe moyenne expérimentale ainsi
que les courbes numériques pour chaque diamètre de barre. Puisque ces matériaux sont
incapables de représenter le ﬂambement et la fatigue à faible cycle des barres, la résistance
de la barre est mise à zéro à la moitié de sa déformation à l’ultime.
a) armature 10M b) armature 15M
Figure 5.2 – Courbes σ- expérimentales et calculées de l’acier
5.1. Modèles numériques 69
5.1.2 Déformation en cisaillement
À la suite, des analyses ont permis de mettre en évidence que le premier changement
de pente survient à la première ﬁssuration horizontale. Par la suite, la résistance à la
plastiﬁcation est obtenue par l’équation 2.3 qui est mentionnée à la clause 10.10.1.1 de la
norme CSA S304.1-14 suivant une rigidité tangente de 20 % à la rigidité initiale (ﬁgure
5.3b). Le déchargement suit la rigidité sécante à plastiﬁcation. Enﬁn, puisque les murs sont
dimensionnés pour une rupture ductile en ﬂexion, il est facultatif d’inclure une déformation
angulaire maximale.
a) comportement cyclique b) enveloppe des déformations
Figure 5.3 – Déformation en cisaillement d’un mur en maçonnerie
Bref, le tableau 5.1 condense les modèles numériques à l’étude ainsi que les améliora-
tions apportées pendant l’analyse. L’élément BondSlip01 est ignoré puisqu’il est seulement
développé pour des barres droites, ce qui n’est pas le cas dans ce projet.
Tableau 5.1 – Résumé des commandes OpenSees pour la comparaison
Élément forceBeamColumn beamWithHinges
Déplacement en ﬂexion
nombre d’éléments 1 1
nombre de points d’intégration 5 4
type de quadrature Gaus-Lobatto Gaus-Radau
loi de comportement
- maçonnerie Concrete01 / Concrete06 †
- acier (ﬂambement) Steel02 / Steel4 † (MinMax†)
Déplacement en cisaillement
matériau Elastic / Pinching4 †
type de comportement élastique avec 0,35·GmAr / trilinéaire†
† : améliorations amenées aux modèles
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5.2 INDICES DE COMPARAISON
Dans le but de bien prédire le comportement sismique d’un mur fait en maçonnerie ar-
mée, il est nécessaire que les paramètres utilisés dans l’équation du mouvement provenant
du principe d’Alembert concordent bien entre le modèle numérique et les murs expérimen-
taux. L’équation diﬀérentielle 5.1 non homogène du second ordre, linéaire et à coeﬃcients
constants dépend de trois paramètres, soit la masse, l’amortissement et la rigidité.
mu¨(t) + cu˙(t) + ku(t) = p(t) (5.1)
Or, seulement les deux derniers sont propres aux caractéristiques du mur. Puisque les
déplacements sont contrôlés autant pendant l’essai quasi-statique que les analyses numé-
riques, la comparaison des forces revient à comparer les rigidités. Alors, les indices 5.2 et
5.3 permettent de quantiﬁer la précision du modèle numérique. Ils sont repris du rapport
du PEER fait par Michael P. Berry [23] dans le but d’évaluer la performance à modéliser
des piles de ponts faites en béton armé.
Erreur par rapport aux forces
Eforce =
√√√√√√
n∑
i=1
(V iexp − V inum)2
(max(Vexp))2 · n (5.2)
Erreur par rapport à l’énergie de dissipation
Eénergie =
EDexp − EDnum
EDexp
(5.3)
Le tableau 5.2 montre l’erreur des deux indices pour l’élément à plasticité distribuée
(forceBeamColumn) et à plasticité concentrée (BeamWithHinges). Ensuite, les indices sont
illustrés à la suite de chaque amélioration pour le mur testé dans ce projet ainsi que le
mur testé par Yvener Gertin [58]. Tout d’abord, le modèle avec la plasticité concentrée
est peu sensible aux améliorations, ce qui explique le choix de l’élément basé sur les forces
pour la suite des analyses. L’erreur du modèle de base est inférieure à 10 % pour les deux
murs. Cependant, la ﬁgure 5.4 montre que le modèle n’est pas représentatif de la réalité
avec une surestimation de la résistance et de l’énergie de dissipation au départ, malgré une
bonne superposition des courbes à la ﬁgure 5.5b. Néanmoins, l’apport des améliorations
du modèle permet d’avoir une erreur inférieure à 11 % de manière mieux répartie.
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Tableau 5.2 – Résumé de la performance des éléments poteau-
poutre avec section à ﬁbres
Améliorations aux éléments
Eforce Eénergie
M05 M10 M05 M10
forceBeamColumn
modèle de base 9,8 5,0 5,5 -2,8
concrete06 12,0 16,8 -8,1 -20,3
cisaillement trilinéaire 11,9 16,7 -4,6 -14,3
steel4 10,4 13,2 -10,6 -17,5
ﬂambement des barres d’armature 10,5 7,9 7,6 6,3
beamWithHinges
modèle de base 11,2 14,5 10,3 20,4
concrete06 13,3 10,5 15,8 8,2
cisaillement trilinéaire 13,1 10,5 17,6 10,8
steel4 13,1 10,9 13,2 12,1
ﬂambement des barres d’armature 13,1 10,9 13,2 12,1
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a) erreur selon les forces du mur M05 b) erreur selon les forces du mur M10
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c) erreur selon l’énergie du mur M05 d) erreur selon l’énergie du mur M10
Figure 5.4 – Évolution de l’erreur pour l’élément forceBeamColumn
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a) modèle de base du mur M05 b) modèle de base du mur M10
c) modèle amélioré du mur M05 d) modèle amélioré du mur M10
Figure 5.5 – Courbes hystérétiques expérimentales et numériques
5.3 MODÉLISATION D’UN BÂTIMENT TYPIQUE
5.3.1 Géométrie
Étant donné que deux étudiants de l’Université de Sherbrooke ont eﬀectué des essais
sous vibrations ambiantes sur des écoles primaires du Québec entre 2011 [90] et 2013 [25],
il est possible de s’inspirer de la géométrie d’une de ces écoles aﬁn de produire un modèle
numérique. Le choix s’est arrêté sur l’école primaire de deux étages La Passerelle dans
la région de l’Estrie par sa géométrie simple qui est illustrée à la ﬁgure 5.6. En posant
les hypothèses suivantes, les modèles numériques présentés à la section 5.1 sont valides
puisque le comportement non linéaire se concentre sur un étage et aucune charge axiale
additionnelle est appliqué au mur par le couplage de murs.
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− le couplage des murs est négligé ;
− la torsion accidentelle est négligée ;
− le plancher et le toit constituent un diaphragme rigide ;
− la résistance latérale et torsionnelle des poteaux sont négligées ;
− les eﬀets P-Δ sont considérés à l’aide de la transformation corotationnelle.
Figure 5.6 – Vue en plan du bâtiment typique comprenant le SRFS
5.3.2 Charges
Dans le but de savoir le poids sismique, il est important de connaître les charges typiques
appliquées sur des bâtiments de même type. La ﬁgure 5.7 montre les charges permanentes
qui se retrouvent sur ces structures tandis que le tableau 5.3 indique la charge attribuée
ainsi que la charge axiale pour chaque étage. Pour ce type de bâtiment, il est possible
d’estimer la charge du pontage métallique et des poutrelles à 0,1 kPa chacun. [118].
5.3.3 Propriétés dynamiques
Grâce au poids sismique, à la charge axiale, à la disposition du système de résistance
aux forces sismiques (SRFS) et aux spéciﬁcations du mur, il est possible de calculer la
période fondamentale élastique du bâtiment qui est de 0,17 seconde dans le sens nord-sud.
De plus, le taux d’amortissement est déﬁni à partir des essais in situ faits par Louis-
Gabriel Paquette [90] et Mathieu Boutin [25] sur des écoles primaires faites de maçonnerie
à Drummondville et dans la région de l’Estrie. Il est convenu par ces derniers que la
moyenne des taux est de 1,0 %. C’est cette valeur qui est utilisée dans le cadre de ce
projet.
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Figure 5.7 – Coupe typique du toit
Tableau 5.3 – Charges utilisées pour la charge axiale et le poids sismique
Composantes
Charge (kPa)
1er étage toit
Charge permanente - D
membrane 3 plis sans gravier - 0,15
isolant en polystyrène 64 mm - 0,18
revêtement de plancher 0,25 -
cloisons 1,00† -
dalle en béton 125 mm 3,00 -
pontage métallique 0,10
poutrelles d’acier 0,20
allocation mécanique/électrique 0,25
plafond suspendu 0,20
5,00 1,08
Charge d’occupation - L 2,40 1,00
Charge de neige - S - 2,48
Pf = 1D + 0,5L + 0,25S 6,20 2,20
W = 1D + 0,25S 4,50 1,70
† : 0,5 kPa pour le poids sismique
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5.4 CONCLUSIONS
Les résultats présentés au chapitre 4 et obtenus par Yvener Gertin [58] ont permis de
reproduire numériquement le comportement d’un mur en maçonnerie armée. Les indices
de comparaison ont permis d’identiﬁer que l’élément à plasticité distribuée (forceBeam-
Column) est plus performant, car il est plus sensible aux changement apportés au modèle.
Puisque la production de courbes de fragilité nécessite de varier les caractéristiques du
mur, il est rationnel d’utiliser l’élément à plasticité distribuée pour l’évaluation de la vul-
nérabilité sismique du bâtiment dans les chapitres suivants. Enﬁn, la conﬁguration et les
propriétés du bâtiment à l’étude sont basées sur les essais in situ sur des écoles primaires
menés par l’Université de Sherbrooke dans le cadre de projets de maîtrise.

Chapitre 6
Spectres conditionnels
6.1 CHOIX DES ACCÉLÉRATIONS SPECTRALES CIBLES
La première étape consiste à choisir la période de conditionnement ainsi que les accélé-
rations spectrales cibles. Dans ce travail de recherche, la période fondamentale du bâtiment
(T1 = 0,17 s) est choisie comme période de conditionnement [72] alors que les accéléra-
tions spectrales cibles varient de 0,1 à 1,0g avec un incrément de 0,1. Ce choix permet de
couvrir au minimum les valeurs possibles pour la région de Montréal. Les spectres conçus
dans cette section sont seulement utilisable pour les bâtiments situés à Montréal avec une
période fondamentale de 0,17 seconde.
6.2 COURBE D’ALÉA SISMIQUE
Étant donné qu’au Canada l’accélération spectrale est obtenue par une analyse pro-
babiliste de l’aléa sismique (en anglais probabilistic seismic hazard analysis, PHSA), la
probabilité (ﬁgure 6.1) de dépassement est obtenue à partir du logiciel OpenQuake [88]
qui incorpore le modèle du CNBC 2010. Ce dernier est intégré au logiciel par le Global
Earthquake Model Foundation (GEM ) fourni par la commission géologique du Canada
(CGC). Pour l’Est du Canada, trois modèles sont utilisés pour calculer l’aléa sismique,
soient le modèle régional R, historique H et plancher F [30]. De manière habituelle, la plus
haute valeur des trois est gardée [1]. Par contre, puisque Montréal est connu comme site
d’analyse, il est possible de simplement considérer le modèle le plus critique déjà établi,
soit le modèle régional. Comme utilisé pour les spectres UHS du CNBC 2005 et 2010,
trois équations de prédiction d’atténuation du mouvement (Ground Motion Prediction
Equations, GMPE) sont considérées : l’équation préférable, inférieure et supérieure. Celle
nommée préférable est déﬁnie à partir du modèle d’Atkinson et Boore [15] tandis que les
deux autres sont obtenus à partir de cette dernière à plus ou moins un écart-type. Aﬁn
d’avoir une seule valeur à la ﬁn, les trois équations d’atténuation se voient octroyer un
facteur de pondération pour chacune qui sont respectivement 0,44, 0,42 et 0,14.
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Il est important de mentionner que l’algorithme de calcul d’OpenQuake calcule la valeur
moyenne tandis que la CGC utilise la valeur médiane. Par contre, cette diﬀérence est
minime et conservatrice, donc elle est considérée comme négligeable pour ce projet de
recherche.
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Figure 6.1 – Analyse probabiliste de l’aléa sismique à Montréal pour T1 = 0,17 s
6.3 DÉAGRÉGATION DE L’ALÉA SISMIQUE
Il est possible d’observer la déagrégation géographique avant de calculer la désagré-
gation magnitude-distance (M-R) pour chaque période de retour, aﬁn de voir les lieux
qu’inﬂuencent le plus l’aléa sismique. La ﬁgure 6.2 montre clairement que les endroits à
proximité et au long du ﬂeuve St-Laurent inﬂuencent le plus l’aléa sismique de Montréal.
Figure 6.2 – Déagrégation géographique de Montréal pour 0,3g (≈2000 ans)
Après cette constatation, il est nécessaire de calculer le scénario M-R cible pour chaque
période de retour d’intérêt [70]. Cette valeur cible correspond aux valeurs moyennes prove-
nant de la déagrégation. La ﬁgure 6.3 montre la déagrégation de l’aléa sismique à Montréal
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pour une valeur de Sa(T1) égale à 0,1 et 0,9g. Pour de faibles accélérations spectrales, l’aléa
survient à proximité du site et au long de la rivière des Outaouais et du ﬂeuve St-Laurent.
Par contre pour de hautes accélérations, la provenance se limite à proximité de Montréal.
a) Sa(T ) = 0.1g (M = 5.9, R = 68.3 km) b) Sa(T ) = 0.9g (M = 6.6, R = 20.6 km)
Figure 6.3 – Déagrégation magnitude-distance à Montréal pour T = 0,17 s
6.4 SPECTRE CONDITIONNEL
Puisque trois équations d’atténuation sont utilisées pour le calcul de l’aléa sismique,
il est aussi possible de garder ces équations pour le calcul du spectre conditionnel moyen
(conditional mean spectrum, CMS). En fait, l’utilisation de plusieurs équations d’atténua-
tion du mouvement [15] permet de diminuer l’incertitude épistémique. Il est d’autant plus
recommandé d’en utiliser plusieurs pour des bâtiments de l’est du Canada avec une courte
période, car le spectre conditionnel varie énormément selon les équations utilisées [37]. Il
faut tout d’abord calculer le nombre d’écarts-types () entre la période de conditionnement
et le spectre UHS comme montré avec l’équation 6.1 [71].
(T ∗) =
lnSa(T ∗) − μlnSa(M,R, T ∗)
σlnSa(T ∗)
(6.1)
Par la suite, il est nécessaire de réaliser l’exercice pour le domaine restant à partir du
modèle de corrélation développé par Baker et Jayaram (équation 6.2) [61] par rapport à
la valeur  trouvée à la période de conditionnement.
(T ) = (T ∗)ρ(T, T ∗) (6.2)
où ρ : coeﬃcient de corrélation entre une paire de 	 à deux périodes.
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À partir de ces valeurs , il est maintenant possible de tracer le spectre conditionnel
moyen pour chaque équation d’atténuation (équation 6.3) accompagnée de son écart-type
(équation 6.4) [71].
μlnSa(Ti)| lnSa(T ∗) = μlnSa(M,R, Ti) + σlnSa(Ti)(T
∗)ρ(Ti, T ∗) (6.3)
σlnSa(Ti)| lnSa(T ∗) = σlnSa(Ti)
√
1 − ρ2(Ti, T ∗) (6.4)
Enﬁn, puisque plusieurs équations d’atténuation sont considérées dans le calcul du
spectre conditionnel (conditional spectrum, CS), il faut calculer l’inﬂuence de chacun des
trois équations par le biais d’une pondération [29] calculée par l’équation 6.5. Les valeurs
obtenues pour les trois équations d’atténuation ainsi que pour les valeurs pondérées sont
montrées au tableau 6.1 [71].
wdk = w
l
k Hk/Ht (6.5)
où wdk : pondération de la déaggrégation ;
wlk : pondération attribuée à l’équation k d’atténuation de mouvement ;
Hk : aléa sismique basé sur l’équation k d’atténuation de mouvement ;
Ht : aléa sismique total.
Tableau 6.1 – Scénarios de tremblement de terre de la déagrégation à T1 = 0,17 s
Niveau Taux annuel de Préférable Limite inférieure Limite supérieure Pondération, wd
k
d’intensité dépassement [M ; R ; ] [M ; R ; ] [M ; R ; ] [Préf. ; Inf. ; Sup.]
0.1g 3.11·10−3 5.9, 66.2, 3.6·10−3 6.1, 45.0, 1.0·10−3 5.8, 80.8, 7.6·10−3 0.52, 0.14, 0.35
0.2g 1.01·10−3 6.1, 47.0, 1.2·10−3 6.2, 29.3, 2.8·10−4 5.9, 61.0, 2.7·10−3 0.51, 0.12, 0.38
0.3g 4.92·10−4 6.1, 37.0, 5.6·10−4 6.3, 22.2, 1.2·10−4 6.0, 50.0, 1.4·10−3 0.50, 0.10, 0.40
0.4g 2.87·10−4 6.2, 30.8, 3.2·10−4 6.4, 18.2, 6.4·10−5 6.1, 42.4, 8.4·10−4 0.49, 0.09, 0.41
0.5g 1.85·10−4 6.3, 26.6, 2.1·10−4 6.5, 15.6, 3.8·10−5 6.1, 37.0, 5.6·10−4 0.49, 0.09, 0.42
0.6g 1.28·10−4 6.6, 23.4, 1.4·10−4 6.8, 13.7, 2.5·10−5 6.4, 33.0, 4.0·10−4 0.49, 0.08, 0.43
0.7g 9.26·10−5 6.6, 21.0, 1.0·10−4 6.8, 12.4, 1.7·10−5 6.5, 29.9, 2.9·10−4 0.48, 0.08, 0.44
0.8g 6.96·10−5 6.6, 19.2, 7.6·10−5 6.8, 11.3, 1.2·10−5 6.5, 27.3, 2.2·10−4 0.48, 0.07, 0.45
0.9g 5.38·10−5 6.7, 17.7, 5.8·10−5 6.9, 10.5, 8.7·10−6 6.5, 25.2, 1.8·10−4 0.48, 0.07, 0.46
1.0g 4.25·10−5 6.7, 16.4, 4.6·10−5 6.9, 9.8, 6.5·10−6 6.6, 23.4, 1.4·10−4 0.47, 0.06, 0.46
Aﬁn de générer le spectre conditionnel, la méthode 3 de Lin [71] est préconisée. Elle
consiste à utiliser la moyenne pondérée avec les trois équations d’atténuation des scénarios
M-R cibles (équation 6.6) à partir des facteurs de pondération de la déagrégation (wdk).
Ceci est une approximation, mais la diﬀérence est négligeable si l’aléa sismique pour une
période de retour donnée provient de la même source.
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À partir de la courbe moyenne, il est possible de calculer l’écart-type (équation 6.7)
associé à chaque période, ce qui permet de délimiter l’enveloppe de la moyenne des accé-
lérogrammes sélectionnés (ﬁgure 6.4) .
μlnSa(Ti),| lnSa(T ∗) ≈
3∑
k=1
wdk · μlnSa(Ti),k| lnSa(T ∗) (6.6)
σln Sa(Ti)| ln Sa(T∗) ≈
√√√√ 3∑
k=1
wdk(μln Sa(Ti),k|lnSa(T∗) + (μln Sa(Ti),k| ln Sa(T∗) − μln Sa(Ti),| ln Sa(T∗))2) (6.7)
6.5 SÉLECTION DES ACCÉLÉROGRAMMES
Puisque la banque de données des tremblements de terre à forte intensité est limitée
pour l’est du Canada, il est nécessaire de sélectionner la banque de données du PEER
NGA-West2 [5]. Ce choix est jugé adéquat seulement si les accélérogrammes concordent
bien avec le spectre cible. Aﬁn d’avoir des séismes qui concordent avec un sol de type C et
avec la déagrégation calculée, les paramètres suivants sont bornés aux valeurs ci-dessous :
− 5.0 ≤ magnitude, M ≤ 7.5 ;
− distance, R ≤ 220 km ;
− 360 m/s2 ≤ Vs30 ≤ 760 m/s2.
L’étalonnage est accompli à partir de l’algorithme de Baker [16] à chaque intensité. De
plus, l’optimisation de l’erreur est accomplie à partir du spectre moyen et de l’écart-type
associé [61] pour les accélérations spectrales entre 0,1 et 1,0g par incrément de 0,1g. La
ﬁgure 6.4 montre l’exercice fait pour l’accélération spectrale de 0,3g.
a) réponse spectrale de 40 accélérogrammes b) écart-type cible
Figure 6.4 – Étalonnage des accélérogrammes au spectre conditionnel à Sa(T ) = 0,3g

Chapitre 7
Courbes de fragilité
7.1 DÉFINITION DES PARAMÈTRES INCERTAINS
Aﬁn de générer le groupe de 40 échantillons, il est nécessaire de trouver le type de
distribution de la densité de probabilité pour chaque paramètre incertain identiﬁé dans le
tableau 7.1. Les propriétés mécaniques de la maçonnerie proviennent de ce projet et celui
de Yvener [58]. Le module élastique de l’acier provennant de l’étude de Mirza et MacGregor
[81] a seulement été utilisé. Les résistances des armatures ne sont pas considérées, car les
auteurs ne proposent qu’une seule valeur pour la totalité des diamètres de barres.
Tableau 7.1 – Paramètres incertains considérés dans les analyses
Paramètre Distribution Moyenne Écart-type
Limite
Source
Inf. Sup.
Matériaux
-maçonnerie (MPa)
module de cisaillement normale 4910 1115 3778 6663 Laplante, 2016
résistance en compression normale 19,0 0,6 18,3 19,7 Gertin, 2013
-acier (MPa)
module élastique normale 201000 6633 - - Mirza, 1979
résistance élastique - 10M log-normale 464 26,8 402 512
résistance ultime - 10M log-normale 653 72,0 515 784
UdeS
résistance élastique - 15M log-normale 436 23,2 405 478
résistance ultime - 15M log-normale 580 43,6 516 670
-béton (kN/m3)
poids volumique normale 20,7 1,2 - - Hancilar, 2014
Géométrie (mm)
hauteur de l’étage uniforme - - 2529 2691
CSA A165.1-04
épaisseur du mur uniforme - - 188 192
CSA A371-04
longueur du mur uniforme - - 2952 3039
Propriété dynamique (%)
taux d’amortissement log-normale 1,0 0,47 0,4 2,2
Paquette, 2011
Boutin, 2013
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Les résistances sont obtenues à partir d’essais réalisés dans ce projet de recherche, qui
sont ensuite jointes à d’anciens tests faits auparavant à l’Université de Sherbrooke (UdeS).
Cette recherche permet de comptabiliser 39 essais au total pour les barres 10M et 21 pour
les barres 15M. La densité de probabilité du taux d’amortissement est basée sur les 20 essais
in situ eﬀectués par les deux étudiants de l’UdeS. Cependant, la variation de la géométrie
est basée sur les limites acceptables de grosseur de bloc et d’épaisseur de mortier prescrites
par la norme avec une distribution uniforme. Cela est dû au manque d’information sur ces
paramètres dans la littérature. Enﬁn, le poids volumique provient d’une étude faite sur
la vulnérabilité sismique des écoles à l’aide de courbes de fragilité [59]. Les modèles sont
échantillonnés selon la méthode du Latin Hypercube Sampling (LHS), considérée eﬃcace,
aﬁn de bien reﬂéter la totalité des paramètres statistiques demandés [79].
7.2 ÉTATS LIMITES D’ENDOMMAGEMENT
Dans le but de produire les courbes de fragilité, il est nécessaire de déﬁnir un état limite
d’endommagement relié à chaque niveau de performance. Comme mentionné au préalable,
les limites utilisées pour les bâtiments sont les déplacements inter-étages, les résistances
par rapport à la performance hystérétique du mur ou lors d’un évènement majeur. Dans ce
projet de recherche, l’utilisation des déplacements inter-étages est considérée. Pour chaque
étage les limites sont montrées au tableau 7.2 avec une charge axiale de 0,2 % et 0,7 %
pour le 1er étage et le rez-de-chaussée respectivement. Étant donné que les paramètres
changent pour chaque échantillon, lors de l’analyse, les limites de déplacement inter-étage
sont interpolées dans le tableau 11-7 de la norme ASCE 41-13 [8].
Tableau 7.2 – États limites
d’endommagement utilisés
Niveau
Performance (%)
IO LS CP
Toit 0,29 1,17 1,57
1er étage 0,28 1,12 1,51
7.3. Analyses dynamiques temporelles non linéaires 85
7.3 ANALYSES DYNAMIQUES TEMPORELLES NON LINÉAIRES
Le logiciel OpenSees permet d’eﬀectuer des analyses dynamiques transitoires à partir
de diﬀérentes méthodes d’intégration directe. Celle choisie dans ce projet est la méthode
de Newmark [94] à accélération moyenne (γ = 1/2, β = 1/4) puisqu’avec cette valeur de
β, le pas de temps critique est inﬁni. Cette méthode est donc inconditionnellement stable,
d’où ce qui en fait la méthode de prédilection. Par contre, plus le pas de temps est petit,
plus la réponse est exacte. Alors, il est conseillé d’utiliser un Δt ≤ T/10 qui correspond à
0,017 seconde pour la structure à l’étude. À la suite de la sélection des accélérogrammes
au chapitre 6, le pas de temps le plus élevé est de 0,02 ce qui est acceptable en fonction
de la limite proposée. Par souci de convergence du système, un test est exécuté à chaque
incrément. Dans le but de bien converger vers la réponse exacte, il est préférable d’utiliser
l’énergie [94] comme paramètre puisqu’il combine force et déplacement (équation 7.1).
Δfr(i)Δu(i)
Δpˆ Δui
≤ E (7.1)
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Figure 7.1 – Historique des déplacements inter-étages des 40 échantillons à 0.3g
7.4 PRODUCTION DES COURBES DE FRAGILITÉ
Comme montré dans la revue de littérature, les courbes de fragilité peuvent toujours
être estimées par une loi de probabilité log-normale (équation 2.22). Puisque les accélé-
rogrammes sont normalisés à un spectre conditionnel, il est nécessaire d’utiliser l’analyse
par bandes multiples étant donné que les propriétés cibles de l’accélérogramme changent
à chaque intensité. La ﬁgure 7.2 montre le nombre de bâtiments qui excèdent les états
d’endommagement déterminés au préalable pour chaque intensité.
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Figure 7.2 – Analyse par bandes multiples sur l’échantillon de 40 bâtiments
En posant comme hypothèse que chaque séisme est indépendant, la probabilité de
l’échantillon de dépasser un certain seuil est le produit de chaque probabilité individuelle
(équation 7.2) [16].
L =
10∏
i=1
(
40
xi
) [
Φ
(
ln(yi/mR)
βR
)]xi[
1 − Φ
(
ln(yi/mR)
βR
)]40−xi
(7.2)
Aﬁn de représenter l’équation 2.22, il est recommandé de maximiser l’estimation de la
probabilité de la manière suivante [16] :
{
θˆ, βˆ
}
= arg max
θ,β
10∑
i=1
{
ln Φ
(
ln(IMi/θ
β
)}
+ (40 − xi) ln
⎛
⎝1 − Φ
(
ln(IMmax/θ)
β
)⎞⎠ (7.3)
L’ajout du logarithmique permet de faciliter la tâche de maximisation tout en étant
mathématiquement équivalent. De plus, une deuxième méthode est proposée dans la lit-
térature qui consiste à minimiser l’erreur de la somme au carré entre la probabilité de
rupture et celle prédite par la fonction de fragilité qui s’exprime comme suit [16] :
{
θˆ, βˆ
}
= arg min
θ,β
40∑
i=1
⎛
⎝ zi
ni
− Φ
(
ln(xi/θ)
β
)⎞⎠2 (7.4)
Les deux méthodes parviennent à produire des courbes de fragilité identiques. Pour une
accélération spectrale de 0,563 g qui représente celle du bâtiment à l’étude situé à Montréal
selon le spectre UHS, la probabilité d’atteindre le niveau de performance IO, LS et CP
est respectivement de 49 %, 10 % et 7 % pour les deux méthodes. La proximité des deux
dernières courbes montre la faible robustesse du système sous de fortes sollicitations. Par
contre, le premier niveau de performance rencontré est bien distinct des deux autres, ce
qui exprime une bonne résistance du système sur le domaine à l’étude.
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Il importe de mentionner que l’utilisation des courbes de fragilité de la ﬁgure 7.3 sont
seulement représentatives du bâtiment à l’étude et ne peuvent pas être généralisées pour
l’ensemble des bâtiments en maçonnerie armée.
Figure 7.3 – Courbes de fragilité selon les 3 niveaux de performance
Bref, l’utilisation des courbes de fragilité permet d’avoir une meilleure représentation de
la vulnérabilité sismique d’une structure. En eﬀet, à partir d’un graphique (ﬁgure 7.3), il
est possible de savoir pour plusieurs niveaux de performance la probabilité de dépassement
pour plusieurs intensités données. En comparaison, la méthode courante proposée par le
CNBC [31] permet seulement de savoir d’une manière semi-probabiliste si le bâtiment
est capable d’atteindre le niveau de performance escompté par le CNBC à une intensité
correspondant à un séisme de 2 % dans 50 ans. Les courbes de fragilité sont un outil
très performant pour l’évaluation de la vulnérabilité sismique de bâtiments en maçonnerie
armée.

Chapitre 8
Conclusions
Comme observés lors du tremblement de terre de Saguenay en 1988, les constructions
avec de la maçonnerie non armée sont grandement vulnérables face aux séismes. Or, depuis
1990, à la suite de plusieurs études menées sur la maçonnerie armée, ce matériau, muni
de certains détails d’ingénierie, peut résister eﬃcacement aux forces sismiques. Les projets
de recherche menés par l’Université de Sherbrooke à ce sujet montrent que ce matériau
est adéquat pour les constructions futures situées dans une zone à forte séismicité.
8.1 SOMMAIRE DES TRAVAUX RÉALISÉS
L’inventaire des essais quasi-statiques eﬀectuée dans cette recherche montre que depuis
1985, plusieurs chercheurs s’acharnent sur la compréhension du comportement en plan
de la maçonnerie armée. Il est désormais le temps de consolider ces eﬀorts aﬁn de mieux
guider les ingénieurs et de valider les modèles numériques dorénavant plus accessibles
grâce aux ordinateurs très performants. Le deuxième objectif concernait la caractérisation
des matériaux. Diﬀérents essais de compression centrés sur la maçonnerie ont permis de
trouver que l’utilisation de seulement deux blocs est suﬃsant aﬁn d’avoir une représen-
tation adéquate du comportement de la maçonnerie. À l’avenir, il est proposé d’exécuter
seulement le test avec deux demi-blocs ou deux blocs complets aﬁn de caractériser la ma-
çonnerie en compression dans le but de sauver du temps. Le troisième objectif consistait
à exécuter un essai quasi-statique en plan d’un mur en maçonnerie armée avec une charge
axiale de 4,52 % de sa capacité. Des améliorations ont été apportées à l’instrumentation
par rapport à l’ancien test. Ces modiﬁcations permettent d’avoir un meilleur enregistre-
ment du déplacement en glissement, de la pénétration des déformations dans la fondation
ainsi qu’un enregistrement plus long du comportement de la rotule plastique.
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Les autres objectifs font partie de la portion numérique, débutant par l’utilisation des
matériaux et des éléments d’OpenSees, aﬁn de représenter les diﬀérents comportements
de la maçonnerie armée. Les rigidités axiale et ﬂexionelle sont modélisées par les ﬁbres
de l’élément, alors que la rigidité en cisaillement est représentée par un ressort trilinéaire.
La compréhension de ce comportement a permis d’atteindre l’objectif suivant qui était
de reproduire numériquement les essais réalisés à l’Université de Sherbrooke. En eﬀet, les
indices sur les forces et l’énergie de dissipation ont permis de conﬁrmer une concordance
très élevée entre les essais et le modèle numérique. De plus, des matériaux qui considèrent
le chargement cyclique sont intégrés et permettent de représenter plus adéquatement le
comportement en plan du mur de maçonnerie armée comme montré au chapitre 5. Après
la modélisation du bâtiment, les accélérogrammes conditionnés à la période fondamentale
de la structure situé à Montréal ont été générés. En dernier lieu, des analyses dynamiques
temporelles non linéaires qui comprennent l’incertitude reliée aux propriétés de la struc-
ture et le caractère aléatoire des séismes ont été exécutées. Les résultats de ces analyses
permettent de générer les courbes de fragilité de la structure qui sont plus complètes et plus
versatiles que l’analyse semi-probabiliste faite actuellement, car la probabilité de rupture
est donnée selon plusieurs périodes de retour et selon diﬀérents niveaux de performance.
8.2 RECOMMANDATIONS POUR LES TRAVAUX FUTURS
Aﬁn de s’assurer que le modèle établi sur OpenSees représente bien la réalité, il est
recommandé d’exécuter un troisième essai quasi-statique sans charge axiale. Ceci a pour
but de couvrir la plage possible de charge axiale qu’un mur ductile peut recevoir. Par
la suite, dans le but de mieux représenter les écoles, l’ajout des éléments suivants est à
considérer :
− un modèle 3D aﬁn d’inclure l’eﬀet de torsion et les irrégularités ;
− un diaphragme ﬂexible ;
− un couplage entre les murs par le biais de la poutre de transfert ou de la dalle.
Enﬁn, il serait bien d’établir une méthodologie identique pour développer des courbes
de fragilité sur des bâtiments avec de la maçonnerie non armée ou de remplissage. Ceci
a pour but de quantiﬁer l’impact sur la vulnérabilité sismique après une réhabilitation
sismique faite à partir de murs en maçonnerie armée. De plus, l’évaluation des murs
hors plans peut s’ajouter aux prochaines analyses sur la vulnérabilité sismique, car ils
sont considérés comme étant aussi critiques que ceux en plan. Enﬁn, dans le but de mieux
représenter la vulnérabilité sismique de bâtiments en maçonnerie, il est proposé de générer
des surfaces de fragilité qui varient selon deux paramètres provenant de l’accélérogramme.
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Annexe A
Liste des murs testés dans la
littérature
Tableau A.1 – Études faites sur des murs en maçonnerie armée
Année Chercheurs Nombre de murs étudiés Pays
1963 Jorquera 10 Mexique
1966 Scrivener 4 États-Unis
1968 Meli et al. 10 Mexique
1969 Meli et Salgado 8 Mexique
1969 Scrivener 12 États-Unis
1971 Williams 21 Nouvelle-Zélande
1974 Priestley et Bridgeman 4 Nouvelle-Zélande
1976 Mayes et al. 17 États-Unis
1977 Priestley 6 Nouvelle-Zélande
1978 Chen et al. 24 États-Unis
1978 Hidalgo et al. 9 États-Unis
1979 Hidalgo et al. 12 États-Unis
1982 Priestley et Elders 3 Nouvelle-Zélande
1982 Thurston et Hutchinson 8 Nouvelle-Zélande
1985 Matsumura 75 Japon
1985 Sveinsson et al. 26 États-Unis
1985 Woodward et Rankin 7 États-Unis
1987 Matsumura 6 Japon
1988 Igarashi et al. 9 Japon
1988 Johal et Anderson 32 États-Unis
1988 Kaminosono et al. 19 Japon
1988 Tomazˇevicˇ et Lutman 16 Slovénie
1989 Yancey et Scribner 9 États-Unis
1990 Shing et al. 22 États-Unis
1991 Sucuoglu 18 Turquie
1992 Ghanem et al. 6 États-Unis
1995 Brammer 12 Nouvelle-Zélande
1995 Brunner 3 États-Unis
1996 Ibrahim 5 Canada
1996 Schultz 6 États-Unis
1996 Tomazˇevicˇ et al. 16 Slovénie
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Tableau A.1 – Études faites sur des murs en maçonnerie armée (suite)
Année Chercheurs Nombre de murs étudiés Pays
1997 Braun 6 États-Unis
1998 Schultz et al. 6 États-Unis
2003 Eikanas 7 États-Unis
2004 Haider et Dhanasekar 14 Australie
2005 Snook 9 États-Unis
2007 Voon 10 Nouvelle-Zélande
2008 Maleki 5 Canada
2008 Mjelde 9 États-Unis
2008 Shedid 6 Canada
2009 Haach 10 Portugal
2009 Kasparik 5 Canada
2009 Minaie 8 États-Unis
2010 Baenziger 8 États-Unis
2010 Elmapruk 6 États-Unis
2010 Haach et al. 8 Portugal
2010 Hughes 2 Canada
2010 Klingner 12 États-Unis
2010 Nolph 6 États-Unis
2010 Shedid 7 Canada
2011 Da Porto et al. 14 Portugal
2011 Saiedi 1 Canada
2011 Sherman 8 États-Unis
2012 Cyrier 4 États-Unis
2012 Hernandez 6 États-Unis
2012 Kapoi 8 États-Unis
2013 El-Dakhakhni 8 Canada
2013 Gertin 1 Canada
2013 Hamedzadeh 4 Canada
2013 Hoque 16 Canada
2014 Banting 9 Canada
2014 Joyal 2 Canada
2014 Kasparik 3 Canada
2014 Mojiri 6 Canada
2015 Robazza 5 Canada
2015 Siyam 6 Canada
2016 Seif Eldin 9 Canada

Annexe B
Niveaux de performance
Le tableau B.1 montre les états d’endommagement pour chaque niveau de performance
utilisés par Shing, alors que le tableau B.2 illustre les déplacements inter-étages selon les
propriétés du mur proposés par L’ASCE [8].
Tableau B.1 – Description des états limites de murs en maçonnerie armée [83]
Niveau
Description de l’endommagement
Critère pour calibrer
de performance les courbes de fragilité
Léger dommage en − quelques ﬁssures en ﬂexion et cisaillement peu perceptible Atteinte de 80 % de la
ﬂexion (DS1) − légère plastiﬁcation des armatures aux extrémités résistance maximale du
− aucun éclatement mur contrôlé par la
− aucune rupture ou ﬂambement des armatures aux extrémités ﬂexion
− aucun dommage signiﬁcatif structurel
Dommage modéré
en ﬂexion (DS2)
− léger écrasement de la base avec ﬁssures verticales ou léger
éclatement à la base
Atteinte de la résis-
tance maximale du
− nombreuses ﬁssures en ﬂexion et ﬁssures diagonales mur contrôlé par la
− aucune rupture ou ﬂambement des armatures ﬂexion
− faible déformation résiduelle
Dommage sévère − ﬁssure en ﬂexion sévère Perte de 20 % de la
en ﬂexion (DS3) − écrasement et éclatement sévères résistance maximale du
− rupture ou ﬂambement d’armatures verticales mur contrôlé par la
− déformation résiduelle signiﬁcative ﬂexion
Dommage modéré
en cisaillement
− les ﬁssures demeurent fermées avec des ﬁssures à peine vi-
sibles suite au retrait de la charge
Atteinte de ﬁssures dia-
gonales traversant
(DS4) − première apparition de ﬁssures diagonales majeures presque la totalité du
mur
Dommage sévère
en cisaillement
− larges ﬁssures diagonales avec une ou plusieurs ﬁssures dans
chaque direction
Atteinte de la résis-
tance maximale du mur
(DS5) − écrasement ou éclatement à la base du mur contrôlé par le cisaille-
ment
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Tableau B.2 – Déplacements inter-étages pour
chaque niveau de performance [8]
fcs/f
′
m lw/hw ρg · fy/f ′m† Performance (%)IO LS CP
0,00 ≤0,5 0,01 1,0 3,9 5,3
0,05 0,4 1,6 2,2
0,20 0,2 0,7 1,0
1,0 0,01 0,8 3,1 4,1
0,05 0,3 1,2 1,6
0,20 0,1 0,5 0,6
≥2.0 0,01 0,6 2,5 3,3
0,05 0,2 0,9 1,3
0,20 0,1 0,3 0,4
0,038 ≤0,5 0,1 0,4 1,5 2,0
0,05 0,3 1,0 1,4
0,20 0,2 0,7 0,9
1 0,01 0,3 1,1 1,5
0,05 0,2 0,7 1,0
0,20 0,1 0,4 0,6
≥2,0 0,01 0,2 0,9 1,2
0,05 0,1 0,5 0,7
0,20 0,1 0,3 0,4
0,075 ≤0,5 0,01 0,2 0,9 1,2
0,05 0,2 0,8 1,0
0,20 0,1 0,6 0,8
1 0,01 0,2 0,7 0,9
0,05 0,1 0,5 0,7
0,20 0,1 0,4 0,5
≥2,0 0,01 0,1 0,5 0,7
0,05 0,1 0,4 0,5
0,20 0,1 0,2 0,3
† : ρg = ρv + ρh
Annexe C
Systèmes de résistance aux forces
sismiques en maçonnerie armée
Cette annexe résume les nouvelles restrictions des systèmes de résistance aux forces
sismiques (SRFS) en maçonnerie armée de la norme CSA S304-14 [36].
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Annexe D
Ferraillage du montage
Aﬁn de mieux comprendre la disposition des armatures d’Yvener Gertin [58], voici les
dessins techniques du ferraillage. Les cotations par rapport aux armatures sont toutes
situées centre à centre (c/c) des barres.
Figure D.1 – Ferraillage du mur en maçonnerie
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a) fondation b) poutre de transfert
Figure D.2 – Ferraillage des composantes complémentaires au montage
Annexe E
Outils de calcul
E.1 STABILITÉ DU MONTAGE EXPÉRIMENTAL
Dans le but de bien caractériser le comportement en plan du mur, il est nécessaire
d’avoir un encastrement parfait à la base. Pour ce faire, il faut limiter les trois déplace-
ments de corps rigide. Le déplacement vertical est restreint par la dalle du laboratoire,
les déplacements étant retenus par la précontrainte des barres dywidags (Pp). Il faut donc
calculer les moments (équation E.1) au point de renversement situé au point O pour trou-
ver la 1re force de précontrainte Pp1 et les forces horizontales (équation E.2) pour trouver
la 2e force de précontrainte Pp2. En isolant la force requise par paire de barres dywidags,
les forces se trouvent par le biais des équations simpliﬁées suivantes :
Figure E.1 – Diagramme de corps libre du montage expérimental
Par la somme des moments par rapport au point O :
Pp1 =
Vmax · FS · (hw + hf + hb/2) − (P + Wmur + Wfondation + Wpoutre) · (1.5x + a)
3x + a + 2x + a
(E.1)
Pp1 =
1000 · 1.2 · (2590 + 425 + 425/2) − (475 + 27.5 + 31.6 + 5.8) · (1.5 · 1000 + 150)
3 · 1000 + 150 + 2 · 1000 + 150 = 563 kN
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par la somme des forces horizontales et le coeﬃcient de friction (μ) de 0,5 :
Pp2 =
Vmax · FS
4μ
− P + Wmur + Wfondation + Wpoutre
4
(E.2)
Pp2 =
1000 · 1.2
4 · 0.5 −
475 + 27.5 + 31.6 + 5.8
4
= 465 kN
Alors, la force de précontrainte à mettre dans une tige dywidag pour cet essai est :
Pp = max(Pp1, Pp2)/2 = max(563, 465)/2 = 282 kN
E.2 CALCULS THÉORIQUES DES DÉPLACEMENTS
Le déplacement à la plastiﬁcation peut être calculé en idéalisant la courbure comme
étant linéaire. En intégrant la courbure le long du mur multiplié par son bras de levier, le
déplacement théorique à la plastiﬁcation [92] se calcule comme suit :
Δy =
ϕyhw
2
· 2
3
hw =
ϕyh
2
w
3
(E.3)
Le même exercice peut être accompli pour calculer le déplacement à la ﬁssuration.
Par la suite, il est possible d’idéaliser la rotation inélastique concentrée sur une hauteur
correspondant à la longueur de la rotule plastique de la manière suivante [92] :
Δu = Δy + Δp = Δy + (ϕu − ϕy)lp · (hw − 0, 5 · lp) (E.4)
a) mur en maçonnerie b) courbure à la c) courbure à d) déplacements
plastiﬁcation l’ultime
Figure E.2 – Déplacement et courbure d’un mur en maçonnerie armée [92]
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Ce calcul est de plus en plus exact si le comportement du mur est principalement gou-
verné par la ﬂexion, car ce principe pose comme hypothèse que la totalité du déplacement
post-plastiﬁcation provient de la rotation concentrée à la base. Aﬁn de pallier la situation
où le mur approche un rapport d’élancement (hw/lw) de un, il est possible de calculer
le déplacement par le biais de la rigidité sécante. Alors, en appliquant le principe de la
charge unitaire, l’équation générale du déplacement pour un état limite i est :
Δi =
hw∫
0
v(x) · V (x)dx
GmAr
+
hw∫
0
m(x) · M(x)dx
EmIi
(E.5)
où Ar = Ag/λ, aire eﬀective en cisaillement ;
Gm : module de cisaillement ;
Em : module de Young ;
Ii : moment d’inertie calculé à l’instant i.
Selon le chargement et les conditions d’appui du montage expérimental, l’équation E.5
se simpliﬁe à l’équation E.6.
Δi = Vi ·
(
hw
GmAg/λ
+
h3w
3EmIg
)
(E.6)
avec
λ =
Ag
I2
∫
A
Q2
b2
dA
Selon la détérioration du mur, il est possible d’appliquer le facteur de réduction sur les
propriétés géométriques de la section (Ig et Ag) proposé par la norme CSA S304-14 [36] à
l’article 16.3.3.
Ie = αIg =
(
0,3 +
P
Agf ′m
)
Ig (E.7)
Ae = αAg =
(
0,3 +
P
Agf ′m
)
Ag (E.8)
E.3 CALCULS EXPÉRIMENTAUX DES DÉPLACEMENTS
Pour une étude plus exhaustive, il est préférable de séparer les déformations en plan
du mur selon les trois types de comportements, soient en glissement, en cisaillement et en
ﬂexion. La méthode la plus simple aﬁn de calculer le glissement est de réaliser la moyenne
des deux LVDT situés à la base du mur.
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E.3.1 Déplacement en cisaillement
Selon Massone et Wallace [74], il est possible de calculer le déplacement en cisaillement
avec la méthode expérimentale illustrée à la ﬁgure E.3 et avec l’équation E.9.
Figure E.3 – Déplacements utilisés pour le calcul du déplacement en cisaillement [74]
Δcisaillement =
√
(Dexp1 )2 − h2w −
√
(Dexp2 )2 − h2w
2
−
(
1
2
− α
)(
V1 − V2
lw
)
· hw (E.9)
où α = 0, 67 lorsque le centre de rotation se situe à un tiers de la hauteur du mur à partir
de la fondation. Le premier terme de l’équation E.9 représente le déplacement moyen
obtenu à l’aide des deux diagonales, alors que le deuxième terme équivaut au déplacement
en ﬂexion.
E.3.2 Déplacement en ﬂexion
La manière d’obtenir le déplacement en ﬂexion consiste à calculer une courbure constante
pour chaque potentiomètre disposé sur la hauteur du mur grâce à l’équation E.10 [110].
ϕi =
ΔT i − ΔCi
lpot(i) · hpot(i) (E.10)
Figure E.4 – Paramètres pour le calcul de la courbure expérimentale
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Ensuite, il est possible de trouver la rotation engendrée pour chaque hauteur hi à l’aide
de l’équation E.11 [110].
θi = ϕi · hpot(i) (E.11)
a) courbure obtenue pour chaque potentiomètre b) déplacement en ﬂexion du mur
Figure E.5 – Proﬁle de la courbure le long du mur
Enﬁn, le déplacement dû à la ﬂexion se calcule en sommant chaque rotation multipliée
par sa hauteur correspondante :
Δﬂexion =
n∑
i=1
θihi (E.12)
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